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I ponti ad arco in muratura rappresentano una parte assai rilevante del pa-
trimonio di opere d’arte stradali e ferroviarie del nostro Paese, sia per quanto
riguarda la loro consistenza numerica, sia per la qualità del loro inserimento
ambientale e l’efficienza delle loro prestazioni tecniche. Il costo di manuten-
zione di tali tipologie costruttive di ponte è limitatissimo e quasi esclusiva-
mente circoscritto alle canalizzazioni delle acque superficiali ed al controllo
della vegetazione, che può eventualmente radicarsi sui giunti della muratura
in corrispondenza delle spalle o dei cappelli di rostro delle pile. Non ci sono
giunti di dilatazione nei ponti in muratura, né apparecchi di appoggio con
cerniere o carrelli, come nei ponti metallici e di cemento armato, né vernici,
né resine di protezione delle superfici: sono certamente queste le voci che più
incidono sul degrado dei manufatti e che quindi maggiormente incidono sul
costo di manutenzione delle strutture dei ponti. Il peso permanente di questi
ponti è infine molto elevato e, insieme alle caratteristiche meccaniche proprie
della struttura, si traduce in un elevatissima resistenza e rigidezza dell’opera
nei confronti dei carichi mobili. Questo è l’aspetto di maggiore pregio dei
ponti ad arco in muratura, che consente oggi di mantenere in esercizio in
piena sicurezza e senza alcun intervento, ponti che sono vecchi anche di se-
coli, che hanno spesso subito un allargamento della sede viaria e che sono
oggi sottoposti al traffico di veicoli e treni di peso circa triplo di quello per i
quali furono originariamente progettati.
Nel contesto descritto, in questa Tesi di Laurea vengono affrontati alcuni
aspetti relativi alla modellazione e all’analisi agli elementi finiti di ponti ad
arco in muratura. In particolare, l’attenzione è incentrata sul vecchio Ponte
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di Bagno di Piano, sito al km 14 della S.P. 18 "Palludese" nel comune di Sala
Bologense (BO), crollato nel gennaio del 2005. L’obiettivo è duplice, nel senso
che da un lato si cerca di risalire alle probabili cause del crollo e, dall’altra
si intende mettere a punto un quadro operativo per l’analisi strutturale di
ponti ad arco in muratura. La tesi si articola in quattro capitoli.
Il primo capitolo, introduttivo, illustra i principali elementi costituenti e tec-
niche costruttive dei ponti ad arco in muratura. L’acquisizione di queste
conoscenze è fondamentale al fine di una corretta modellazione della strut-
tura.
Nel secondo capitolo sono trattati alcuni aspetti legati alla modellazione delle
strutture in muratura. Partendo dalla descrizione della muratura contenuta
nelle fonti storiche e nelle normative, si arriva a una descrizione di maggiore
dettaglio con l’introduzione di una tecnica di omogeneizzazione. Sono infine
presentate le basi dell’analisi strutturale dei ponti ad arco e delle strutture
ad arco in generale.
Nel terzo capitolo viene descritto l’oggetto di studio: il ponte di Bagno di
Piano. Particolare attenzione è rivolta alla descrizione del quadro fessura-
tivo desunto dalle fonti storiche, per avere un parametro di confronto e di
validazione dei modelli numerici discussi nel capitolo successivo.
Nel quarto capitolo vengono affrontati gli aspetti legati alla modellazione agli
elementi finiti del ponte di Bagno di Piano. Viene dapprima presentato un
modello piano in cui la muratura è considerata come un materiale isotropo
elastico-lineare. Questa modellazione ha lo scopo di dare una prima indi-
cazione sul funzionamento statico e sulle cause del crollo della struttura in
questione. Si passa poi, tramite l’utilizzo della tecnica di omogeneizzazione
descritta nel secondo capitolo, a una modellazione piana del ponte sempre
in campo elastico-lineare, ma descrivendo la muratura come un continuo
equivalente ortotropo. Infine, viene presentato il modello spaziale del ponte
di Bagno di Piano in ambito non-lineare. In particolare, si giunge alla ri-
costruzione del quadro fessurativo e dunque alla formulazione di una ipotesi
per le cause del crollo.
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I ponti ad arco in muratura
I ponti ad arco in muratura moderni sono stati costruiti nell’arco di poco più
di 100 anni, approssimativamente dal 1840 al 1930, in concommitanza con la
realizzazione delle prime linee ferroviarie.
Questo tipo di opera si presenta con numerose soluzioni strutturali comuni,
restando comunque alcuni particolari esecutivi e certe scelte strutturali di
dettaglio variabili in funzione dell’epoca di costruzione, dell’area geografica
e, probabilmente, anche del progettista.
In questo paragrafo vengono descritti i caratteri comuni ai ponti ad arco
in muratura, ottenuti sulla base delle indicazione e delle regole “dell’arte”
riportate nei testi dell’epoca.
1.1 Gli elementi costitutivi del ponte
Con riferimento alla figura 1.1, le parti che costituiscono il ponte in muratura
sono :
• l’arcata: essa costituisce la struttura che porta il piano percorribile;
• le strutture di sostegno delle arcate (spalla, pila);
• le opere di fondazione, le quali rappresentano la parte del ponte non
visibile e, pertanto, occorre inevitabilmente dedurne le informazioni a
riguardo dalla bibliografia storica sulle tecniche costruttive;
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Fig. 1.1: Elementi costitutivi di un ponte in muratura a due arcate
• gli elementi posti al di sopra dell’arcata per fornire un piano percorribile
piano (rinfianco, cappa, riempimento);
• i timpani o muri fondali che contengono lateralmente il riempimento e
che sono impostati sulla parte esterna dell’arcata.
La geometria del ponte è fortemente condizionata dalla orografia della valle
da superare. A questo proposito si distinguono: i viadotti (figura 1.2), ponti
a più campate con pile alte, che attraversano valli ampie e profonde, e i
ponti (figura 1.3) propriamente detti, che attraversano valli ampie ma poco
profonde e richiedono dunque più campate ma pile basse. Valli minori e
piccoli corsi d’acqua vengono di norma attraversate con ponti a campata
singola.
1.1.1 Le arcate
Le arcate (o volte) costituiscono la parte principale della struttura. Gen-
eralmente vengono impiegate volte a botte, ovvero con intradosso cilindrico
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Fig. 1.2: Pila di viadotto, viadotto Pesio, linea Fossano-Ceva
ed a pianta retta. I casi di volte con geometria non cilindrica rappresen-
tano esempi molto rari. Quando l’asse stradale, o della ferrovia, attraversa il
corso d’acqua secondo un tracciato non ortogonale all’asse della valle, nasce
la necessità di avere volte a pianta non retta.
Il profilo dell’intradosso è rappresentato da una superficie cilindrica con gen-
eratrice costituita da un arco di circonferenza nelle arcate con un unico centro
ed a raggio costante. Le arcate policentriche sono superfici cilindriche in cui
la generatrice è formata da tre o più archi di cerchio definiti da raggi e centri
differenti raccordati.
Le volte si possono distinguere dal ribassamento, ovvero dal rapporti frec-
cia/luce (f / l):
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Fig. 1.3: Pila con rostro, ponte Meletta, linea Trofarello-Cuneo
• arco a tutto sesto (semicircolare): 0.4 < fl < 0.5;
• arco ribassato (circolare, policentrico, molto raramente semiellittico):
0.11 < fl < 0.4;
• arco acuto o ogivale, in cui gli archi di circonferenza non sono raccordati:
f
l > 0.5;
L’intradosso di una volta, negli archi a tutto sesto (figura 1.2), può essere
raccordato con i paramenti delle pile, oppure può formare uno spigolo più o
meno evidenziato (figura 1.3), che rende evidente la separazione tra arcata e
pila. Nel primo caso, ai fini del calcolo di verifica, si assume tipicamente che
l’arco strutturale abbia le reni sollevate di 30◦ rispetto all’orizzontale (angolo
al centro di 120◦). È evidente come l’arco strutturale anche in questo caso
è un arco ribassato con rapporto f / l = 0.29. Questa prassi nel calcolo di
verifica è motivata dalle esperienze sui ponti in muratura giunti a collasso,




Fig. 1.4: Posizione delle reni nell’arco strutturale (ponte di S. Agata - Genova)
L’arco a tutto sesto ha trovato un largo impiego nel caso dei viadotti, preva-
lentemente per ragioni strutturali in fase esecutiva. La realizzazione del
viadotto per avanzamenti successivi, infatti, definisce alcune fasi operative
in cui l’ultima arcata realizzata poggia sull’ultima pila completata, senza
il contrasto delle arcate successive. In questa condizione l’arco semicirco-
lare, risulta la struttura meno spingente e che, quindi, induce le minime
sollecitazioni flessionali nell’ultima pila.
L’arco ogivale è impiegato solo nel caso che sulla chiave insista un carico
concentrato (ad, esempio per mezzo di una pila). Per le altre condizioni di
carico invece la sua risposta risulta peggiore di quella delle altre tipologie.
Si definiscono poi le armille come le parti in vista della volta. Spesso sono
in pietra da taglio e di solito sporgono di 3-4 cm dal muro di testa. Il loro
spessore è di solito costante e minore di quello dell’arco, per dare leggerezza
all’opera.
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1.1.2 Le strutture di sostegno delle arcate
Le spalle dei ponti sono massicci muri di sostegno in muratura che assolvono
alla funzione di sostegno del terreno e di appoggio alle arcate terminali. Men-
tre le volte centrali di un ponte trasmettono alle pile azioni prevalentemente
verticali, l’ultima arcata trasmetta alla spalla anche una rilevante spinta oriz-
zontali che deve essere sopportata dalla struttura della spalla. Le spalle sono
così generalmente più ampie della loro parte visibile e, se di spessore rile-
vante, possono essere alleggerite mediante la realizzazione di volte interne
alla spalla (talvolta visibili dall’esterno se costituiscono passaggi pedonali).
Fig. 1.5: Sezione longitudinale e pianta di una spalla (Campanella, 1928)
Per una ripartizione uniforme dei carichi può essere realizzato un arco rovescio
al di sotto delle volte interne, in modo da non ridurre la sezione della fon-
dazione.
La tessitura delle spalle e delle pile è a corsi orizzontali, modificati solo nella
zona d’imposta per resistere alle elevate spinte trasmesse dall’arcata.
Le pile, per esigenze strutturali ed estetiche, vengono realizzate nelle forme
più svariate. Esse hanno sezione orizzontale rettangolare, tranne per i ponti
in curva nei quali la sezione può essere trapezia. Le pile situate nei corsi
d’acqua possono essere provviste di rostri per ridurre la turbolenza sottovento
e per deviare il materiale galleggiante trasportato dalla corrente. I para-
menti delle pile possono essere verticali, nei ponti, o a scarpa, nei viadotti.
L’inclinazione dei lati corti è minore di quella dei lati maggiori e la legge di
12
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variazione del profilo può essere lineare o curvilinea (in particolare logarit-
mica).
Le pile-spalle (figura 1.6 e 1.7) nascono dall’esigenza di garantire la soprav-
vivenza almeno parziale del ponte quando dovesse crollare un’arcata, per
evitare un collasso in sequenza delle pile, che si arresta quando una delle
pile è in grado di equilibrare la spinta orizzontale dell’arcata residua. Questa
pila-spalla deve presentare maggiore resistenza mediante un ampliamento
delle sue dimensioni. I testi storici di Tecnica delle Costruzioni in muratura
riferiscono della pila-spalla anche come di un modo per poter eseguire il ponte
per gruppi di arcate.
Fig. 1.6: Esempio di pila-spalla (Campanella, 1928)
1.1.3 Rinfianco, cappa e riempimento
Lo spazio al di sopra delle arcate, necessario per realizzare un piano del ferro
orizzontale, viene colmato con due distinti materiali. In prossimità della
13
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Fig. 1.7: Sezione di una pila-spalla del viadotto Ellero, linea Fossano-Mondovì
volta, e con spessore maggiore al di sopra delle imposte e sulle pile, viene
disposto il rinfianco. Al di sopra del rinfianco viene collocato il riempimento,
costituito da materiale sciolto o conglomerato poverissimo che porta il livello
complessivo della struttura al piano di impermeabilizzazione del ponte. Tra
rinfianco e riempimento si ritrova la cappa con funzione di impermeabiliz-
zazione del ponte.
Il rinfianco (figura 1.8) è costituito, in genere, da un conglomerato con dis-
crete caratteristiche meccaniche, inferiori rispetto a quelle della muratura
delle arcate, e di peso maggiore rispetto a quello della volta.
Esso assolve due funzioni:
• zavorrare e quindi stabilizzare l’arco, in particolare deviando la spinta
alle imposte verso la direzione verticale (si riducono così le sollecitazioni
flessionali sulle volte);
• costituisce un ostacolo alla formazione del meccanismo di collasso dell’arco
e porta a un innalzamento, rispetto alla posizione geometrica, della po-
sizione delle reni.
Il profilo superiore del rinfianco è solitamente formato da piani inclinati con




Fig. 1.8: Geometria dei rinfianchi in un ponte ad una arcata (Albenga, 1953)
La cappa crea in corrispondenza dei piedritti una canaletta di raccolta, riem-
pita con materiale drenante, raccordando con superfici cilindriche le diverse
pendenze dei rinfianchi (figura 1.9). Essa è costituita da 3-4 cm di malta
idraulica o cementizia (con molto legante, 350 kg/m3) preparata con sabbia
grossa e ricoperta da 1.5 cm di asfalto bituminoso. La cappa risale sui muri
andatori fino sotto al cordolo di coronamento.
Fig. 1.9: Sezione longitudinale con sistemazione della cappa (Albenga, 1953)
Il riempimento deve essere abbastanza leggero, permeabile all’acqua senza
originare rigonfiamenti e disgregazioni. Per questi motivi è costituito in
15
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genere da materiale sciolto, nei ponti ferroviari spesso da ghiaia (smarino
delle gallerie) o ballast, nei ponti stradali invece si riscontrano casi di riem-
pimento con materiale di recupero di ogni genere.
Secondo la tecnica costruttiva [1], l’altezza del riempimento tra la suola della
rotaia ed il punto più alto della cappa dovrebbe essere inferiore a 40 cm. Se
l’altezza della costruzione è limitata possono essere sufficienti 30 cm, ma mai
minore di 15 cm per lo strato sotto la traversina. In genere lo spessore del
riempimento in chiave è pari allo spessore, in chiave, dell’arcata. Nei ponti
a più arcate il riempimento viene disposto a formare dei piani di raccolta
delle acque disposti secondo diverse falde (figura 1.10). Nei viadotti, specie
con pile di rilevante altezza, non è raro trovare il riempimento sostituito da
una serie di voltine di mattone, probabilmente per ridurre le masse poste in
sommità alle pile.
Fig. 1.10: Sistemazione del riempimento (Albenga, 1953)
1.1.4 Timpani
I (timpani o muri andatori) hanno la funzione di contenere il riempimento
ovvero di assorbire le spinte orizzontali delle voltine di alleggerimento lon-
gitudinali. Sono generalmente costituiti da murature più leggere di quelle
dell’arcata e del rinfianco per evitare un sovraccarico puntuale alle estremità
della volta.
I muri andatori sono quasi sempre sovrastati da un coronamento in pietra da
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taglio o in mattoni a coltello.
1.2 Le tecniche costruttive
Nei paragrafi seguenti verranno illustrate le tecniche costruttive dei ponti ad
arco in muratura. Si ritiene che solo attraverso una conoscenza adeguata di
queste, sia possibile avere una buona comprensione del funzionamento dei
ponti ad arco in muratura ai fini di una corretta modellazione. Si parte dalla
descrizione delle tecniche costruttive delle fondazioni per poi arrivare alle
arcate.
1.2.1 Fondazioni
Le fondazioni dei ponti in muratura sono molto simili a quelli dei ponti
moderni, diversi essenzialmente nelle tecnologie e nei materiali impiegati. Si
riconoscono tre tipi di fondazione: fondazione profonda su pali, fondazione
superficiale o semi-profonda su pozzo e fondazione su platea.
L’utilizzo dei pali in legno risale fino ai tempi dei Romani. I diametri utilizzati
variano da 20 a 35 cm e la lunghezza supera raramente i 10 m. Fino al XVIII
secolo le teste dei pali venivano generalmente tagliate al livello della minima
piena e al di sopra delle teste veniva realizzata la pila in muratura. Nelle
opere più antiche i pali erano battuti all’interno di un grigliato di travi a
sostegno della pila, in alcuni senza l’interposizione di un plinto.
Successivamente i pali vennero disposti secondo maglie regolari a distanze
tra 0.8 e 1.5 m e collegati, dopo il taglio, per mezzo di un grigliato di legno
al fine di ripartire il carico verticale. Prima di porre in opera il tavolato
di legno veniva disposto un riempimento in pietra tenera e malta, per uno
spessore pari alla parte libera, con lo scopo di bloccare la testa dei pali. Le
nuove tecniche e lo sviluppo dei mezzi di pompaggio permise di stabilire la
base della pila ad alcuni metri sotto il livello dei fiumi. Inizialmente l’unico
modo era quello di lavorare a secco, deviando temporaneamente il corso del
fiume mediante la costruzione di argini. Verso la fine del XVIII secolo questa
17
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Fig. 1.11: Fondazione su pali all’inizio del XVIII sec.
tecnica viene sostituita da quella del cassone affondato , più economica e
veloce, e per questo meno soggetta al pericolo di eventuali piene improvvise.
Il cassone veniva assemblato a riva, riempito nella parte inferiore con 3 o 4
corsi di muratura a formare la base dello scafo e affondato in corrispondenza
della pila. La costruzione della pila procedeva all’interno del cassone fino al
livello dell’acqua. Il cassone veniva poi smontato e riutilizzato per le altre
pile. Nel XIX secolo vennero sviluppate tecniche diverse che impiegavano il
calcestruzzo. L’ancoraggio dei pali inizia ad essere realizzato da mediante
un grosso blocco di calcestruzzo. Per evitare il dilavamento del calcestruzzo
veniva realizzata una cortina di palancole in legno a corona dell’area di getto.
Fondazioni superficiali si ritrovano solo nel caso in cui il substrato roccioso
si trova a breve distanza dal piano di campagna. Per le opere importanti
la fondazione della pila era realizzata mediante un allargamento, ottenuto
18
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Fig. 1.12: Cassone stagno della metà del XIX sec.
mediante un aumento della pendenza dei paramenti delle pile o tramite una
successione di riseghe, fino a formare una sorta di plinto di fondazione. Era
consuetudine utilizzare grandi blocchi lapidei per la realizzazione di queste
fondazioni, per garantire la necessaria rigidezza della struttura fondale. Nei
casi in cui era possibile dragare il fondo del corso d’acqua fino al substrato
roccioso, si faceva ricorso a cassoni privi di chiusura inferiore che venivano af-
fondati sul piano di fondazione. La base del cassone era costituita da un sacco
impermeabile riempito di argilla che consentiva al cassone di adattarsi alle
severità del fondo, permettendo il getto del calcestruzzo a secco all’interno
del cassone.
Con l’avvento della calce idraulica divenne possibile gettare il calcestruzzo
direttamente in acqua, eliminando i problemi di instabilità del fondo in fase
di costruzione e quelli relativi all’impermeabilizzazione del cassone.
Spesso la struttura di fondazione era fortemente ingrossata nel senso della
corrente al fine di limitare l’erosione della struttura fondale. Per contenere
l’impiego di materiale era consuetudine realizzare camere interne al contraf-
forte che, per non alleggerire la struttura di fondazione, venivano anche riem-
19
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Fig. 1.13: Cassone senza fondo
pite con terreno o materiale sciolto (figura 1.14).
Fig. 1.14: Sezione longitudinale e trasversale di una fondazione diretta (Curi-
oni, 1871)
Per contrastare l’erosione furono realizzate spesso anche delle cortine di pali e
di palancole solidali con la struttura fondale. Questa soluzione era comunque
poco efficace, data la scarsa infissione nell’alveo di pali e palancole e per la loro
scarsa rigidezza flessionale: la spinta dei blocchi di fondazione e del terreno
sottostante la pila, e quindi racchiuso all’interno dei pali, determinavano
uno spanciamento dell’opera di presidio che innescava un rapido processo di
erosione. Meccanismi di erosione analoghi si verificano ancora oggi al di sotto
delle pile quando vengono impiegati pali moderni troppo radi a coronamento
della base della pila.
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La fondazione a platea è un’unica struttura fondale comune a tutte le pile,
che ricopre il fondo dell’alveo fluviale in corrispondenza delle pile. Questo
tipo di fondazione è stato impiegato principalmente per piccole opere ad un
solo arco, ed è stata realizzata a profondità maggiore di 1 metro al di sotto
del livello di secca. La platea di fondazione presenta un tallone a monte ed
uno a valle ed è, in generale, circondata da una paratia di pali collegati da
filagne1 e da tavoloni disposti verticalmente.
Fig. 1.15: Sezione trasversale di una fondazione a platea (Curioni, 1871)
1.2.2 Spalle
Le spalle del ponte in muratura hanno la duplice funzione di muro di sostegno
del rilevato di accesso al ponte e di sostegno della volta, e sono quindi sol-
lecitati da rilevanti sollecitazioni di presso-flessione. Esse sono costituite in
generale da un robusto piedritto nel senso della corrente, con una faccia
verticale o leggermente inclinata. La sezione orizzontale è rettangolare, men-
tre le sezioni verticali possono essere rettangolari, trapezie oppure possono
presentare delle riseghe. Spesso la spalla è munita di due muri di accompa-
gnamento disposti parallelamente all’asse stradale, che hanno la funzione di
1Filagne: Travi orizzontali in legno di sezione di circa 12x15 cm poste in prossimità
della testa dei pali e ad essi bullonate.
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contenimento del rilevato e di contrafforti, data la loro dimensione in rap-
porto alla geometria della spalla.
Fig. 1.16: Disposizione dei blocchi in prossimità dell’imposta (Baggi, 1926)
Un dissesto possibile nelle spalle deriva dallo scorrimento dei giunti di malta
attivato dalle forti spinte orizzontali trasmesse dall’arcata. Per questo motivo
le reni degli archi, sia sulla spalla che sulla pila, presentano una tessitura della
muratura di mattoni con giunti di malta disposti pressoché normalmente alla
direzione di spinta. Per le strutture importanti si utilizzavano anche blocchi
di pietra opportunamente sagomati. Nella figura 1.17 si osserva che tutta la
parte iniziale della volta sembrerebbe essere costituita da blocchi di pietra
squadrata, ma in realtà questo si realizza solo nella parte esterna della volta.
Nei ponti di grande luce la spalla può raggiungere dimensioni ragguarde-
voli, con significanti problemi di maturazione della malta nello spessore delle
masse murarie. In questi casi si ritrova spesso un vano all’interno del manu-
fatto, coperto da una grossa volta a sesto ribassato. La spinta di questo arco
neutralizza in parte quella proveniente dall’arcata del ponte. I vani nascosti
all’interno delle spalle vengono realizzati talvolta appositamente con l’intento
di alleggerire la struttura realizzando un arco rovescio di fondazione (figura
1.18).
In molti casi questi vani sono aperti, sia per permettere il passaggio di strade,
tipicamente lungo gli argini del corso d’acqua, sia per permettere, in regime
di piena, un migliore deflusso delle acque. In questi casi l’arco al di sopra
del vano può difficilmente essere impostato a quota sufficientemente bassa,
ovvero prossimo alla prosecuzione dell’arcata. In queste condizioni, la spalla
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Fig. 1.17: Particolare dell’imposta in pietra, Ponte Gesso linea Cuneo-Mondovì
viene alleggerita mediante vani a sezione circolare a quota elevata (ponte
Annibale sul Volturo, presso Capua) [2].
Un’altra tecnica di alleggerimento delle spalle di ponti di grande luce è quella
di munirli di contrafforti in direzione parallela all’asse del ponte. In certi casi
le estremità dell’arco venivano prolungate entro la spalla e confinate con
muratura piena, ovvero lasciandovi dei vani in adiacenza.
Il deflusso della piena ha condotto all’introduzione di rostri a monte e a
valle, con un allargamento in pianta delle spalle fino a larghezze decisamente
maggiori di quelle dell’arcata.
Non sempre le spalle sono visibili dall’esterno, ma possono anche essere in-
terrate nel terreno della scarpata per consentire una quota di fondazione più
elevata rispetto a quella di una spalla tradizionale.
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Fig. 1.18: Vani dietro le spalle per diminuire il volume, il carico in fondazione
(Baggi, 1926)
1.2.3 Pile e pile-spalla
Uno degli elementi strutturali dove i ponti (a pila corta) si differenziano dai
viadotti (a pila snella), è la pila. Per questo motivo verranno distinte le pile
dei ponti da quelle dei viadotti.
Pile da ponte
Le pile presentano altezza modesta, minore di 12-15 m (a partire dallo spic-
cato della fondazione, quindi la parte visibile può essere significativamente
più corta), hanno normalmente pareti verticali anche se in alcuni casi per
motivi estetici si è fatto ricorso a profili curvilinei. Se l’altezza è maggiore le
pareti sono dotate di una propria scarpa, con inclinazione di 1/10 o 1/20.
Anche per le pile, così come per le spalle, si presenta la necessità di contenere
la pressione trasmessa al terreno. Anche in questo caso vengono inseriti dei
vani vuoti per ridurre il peso proprio della struttura.
Nella figura 1.19 si nota come, in questo specifico esempio, i timpani siano
particolarmente spessi, costituiti da muratura in pietrame listata e la parte
centrale dell’arcata non sia interessata da alcuna forma di riempimento.
Lo spessore della parete della pila non è di facile determinazione in quanto
dipende da un elevato numero di variabili. In genere nei ponti più antichi si
trovano pile di spessore superiore a quello necessario a garantire la stabilità
della struttura, in quando la necessità di ridurre la pressione sul terreno
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Fig. 1.19: Particolare pila linea Savona-Carmagnola
sembra essere una conoscenza ingegneristica acquisita negli ultimi due secoli.
Le pile situate all’interno di un corso d’acqua presentano sia a monte che
a valle due appendici detti rostr i (figura 1.20) con la funzione di modificare
gradualmente la sezione dell’alveo, di deviare i sedimenti trasportati dal fiume
e di diminuire il rischio di erosione del fondo. La sezione orizzontale dei rostri
è semicircolare di diametro pari alla larghezza della pila, un triangolo isoscele
con base coincidente con la larghezza della pila, oppure formata da due archi
di cerchio di ampiezza 60◦ [2]. I rostri si estendono fino all’altezza di massima
piena, ma in alcuni casi arrivano fino al piano del ferro, dove vengono usati
per ricavare piazzole per il rifugio del personale addetto alla manutenzione.
I rostri sono rifiniti in sommità con cappucci in pietra da taglio.
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Fig. 1.20: Diverse tipologie di rostri
Pile-spalle da ponte
Per evitare che il collasso di una pila possa provocare il collasso a catena di
tutta la struttura si ritrovano fra le pile snelle delle pile più tozze , dette pile-
spalle, in grado di resistere alla eventuale spinta di una sola arcata non più
contrastata dall’arcata crollata. La pila-spalla è spesso munita di nervature
di rinforzo, anche con funzione estetica, e presenta spesso un profilo piatto
nel senso della corrente. Questo non si verifica quando è possibile realizzare
i rostri, che divengono di dimensioni veramente significative. Il numero di
pile-spalle è determinato attraverso considerazioni di natura economica, in
modo da rendere minima la spesa di ricostruzione della parte di ponte tra
due pile-spalle più quella per la loro costruzione. Solitamente le pile spalle
venivano eseguite ogni 5 arcate, ma si ritrovano molti ponti con pile-spalle
ogni 3, 4, e persino 9 arcate.
Pile da viadotto
Data l’elevata altezza delle pile, spesso si rende necessario ridurre l’altezza li-
bera della pila mediante l’inserimento di un secondo ordine di arcate (quando
l’altezza della pila supera i 40 m). Il paramento esterno può essere munito
di contrafforti, generalmente sulle pareti di testa, e di riseghe orizzontali.
Le riseghe verticali in generale vengono proseguite fino al piano del ferro o
all’estradosso del parapetto.
Nella costruzione dei viadotti in curva, le due generatrici d’imposta di una
stessa arcata sono parallele tra di loro: le pile assumono dunque una carat-
teristica sezione trapezia. Anche le pile dei viadotti, nonostante la notevole
26
Capitolo 1
Fig. 1.21: Pila-spalla (Baggi, 1926)
snellezza, venivano alleggerite con vani chiusi o, raramente, accessibili, unici
su tutta l’altezza o suddivise in più camere.
Nel caso in cui i viadotti hanno più ordini di arcate, le luci delle arcate inferi-
ori sono limitate generalmente a 15 m. Fra due piani successivi le pile talvolta
aumentano di larghezza mediante riseghe, la cui esistenza è denunciata sulle
fronti del ponte da un modesto coronamento in pietra tagliata. Frequente è
anche la presenza di muratura di pietra sotto il primo ordine di arcate.
L’ordine a quota inferiore generalmente costituisce un passaggio pedonale
consentito da aperture realizzate nelle pile ed è, in genere, di larghezza infe-
riore rispetto all’impalcato (tra 1/2 e 1/6 della larghezza complessiva della
pila). Dato che si ritrovano arcate ribassate, con notevoli spinte orizzon-
tali, è ragionevole ipotizzare che le pile siano dotate di strutture interne di
irrigidimento in corrispondenza delle arcate degli ordini inferiori.
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Fig. 1.22: Particolare di pila da viadotto, linea Savona-Carmagnola
Pile-spalle da viadotto
Esse presentano sulle fronti del viadotto una nervatura detta parasta con
entrambe le facce a scarpa che si eleva dalla risega di fondazione al parapetto
del viadotto [2]. In tutti i piedritti le regole dell’arte prevedono la costruzione
di alcuni strati o cinture di pietra di spessore costante.
1.2.4 Arcate
Le strutture ad arco resistono principalmente per forma. È per questo mo-
tivo che l’arco come struttura esiste soltanto quando è stato posto in opera
l’ultimo suo concio. La sua costruzione viene eseguita su una armatura di
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Fig. 1.23: Viadotto Stura, linea Fossano-Ceva
sostegno provvisoria, composta da (Corini, 1941):
• centine, in genere travi reticolari lignee disposte parallelamente all’asse
del ponte;
• filagne, travi orizzontali o inclinate a collegamento delle centine;
• manto a tamburo, composto da una serie di tavole (dossali), destinate
a costituire un impalcato continuo per l’appoggio della muratura;
• sostegni delle centine, costituiti da pali infissi nel terreno, o mensole
sporgenti dalle pile e dalle spalle;
• apparecchi per il disarmo, posti fra appoggi e centine, impiegati per
abbassare gradualmente le centine una volta completata la costruzione
della volta.
Per ridurre la quantità di legname necessaria, l’opera di sostegno può avere
larghezza minore dell’arcata, la quale viene quindi costruita per anelli suc-
cessivi accostati [2].
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La centina a sbalzo è appoggiata direttamente sulle pile e sulle spalle, me-
diante mensole incastrate nel paramento delle stesse, oppure su riseghe ap-
positamente ricavate, a differenza della centina fissa che è appoggiata su pali
infissi nel terreno.
Solo i ponti di altezza contenuta si prestano all’impiego di centine fisse. Si
distinguono centine a contraffissi isolati, nei quali un solo puntone vincola
una zona definita dell’armatura e centine a contraffissi contrapposti, dove
una stessa zona dell’armatura è vincolata a più puntoni. Si utilizzavano i
contraffissi contrapposti per ridurre il rischio di un crollo dell’armatura per
il cedimento di uno dei pali di appoggio. Vincolando i puntoni ad un solo
appoggio intermedio si ottiene invece una centina a contraffissi radiali, in cui
le catene sono finalizzate alla riduzione della luce libera dei puntoni.
Fig. 1.24: Centine a sbalzo (Corini, 1941)
Tra l’appoggio e la centina sono presenti due cunei, la cui rimozione, com-
pletata la volta, consente il graduale abbassamento delle centine.
La muratura dell’arcata viene realizzata utilizzando pietra da taglio, pietra
concia oppure mattoni di laterizio. Per motivi economici e decorativi l’uso
della pietra da taglio è stato spesso limitato all’arco frontale (armilla) e alla
chiave dell’arco, mentre la rimanente parte della struttura è stata realizzata
in laterizio. La pietra concia invece si ricava da pietre tenere, preparate a
forma di cuneo o parallelepipedo e poste in opera con malta. Il mattone
di laterizio è caratterizzato da leggerezza, facilità di posa in opera ed eco-
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Fig. 1.25: Tipi di centine fisse: con contraffissi isolati, radiali e contrapposti
(Corini, 1941)
nomicità. Impiegando laterizi e malte a lenta presa si possono raggiungere
resistenze pari a quelle delle volte in pietra.
Affinché sia possibile trasferire rilevanti azioni verticali e orizzontali alle reni
è necessario che la muratura della volta abbia una specifica tessitura in cui i
conci devono presentare angoli retti e i giunti si devono intersecare perpen-
dicolarmente. In una volta a pianta rettangolare, i conci vengono in genere
disposti secondo la tessitura retta o tessitura ordinaria, ovvero con file paral-
lele alle generatrici, facendo in modo che in chiave si trovi sempre un concio
e non un giunto. Ogni fila viene posata sfalsando i giunti rispetto a quella
precedente.
Per ridurre il rischio di scorrimenti, il giunto tra due file deve essere il più
possibile perpendicolare alla curva delle pressioni.
Le arcate non sempre presentano superfici comprese fra due curve parallele
in quanto a volte lo spessore dell’arcata aumenta procedendo verso le im-
poste. In alcuni casi l’estradosso è stato costruito scalettato (figura 1.26),
per facilitare il collegamento dei cunei delle arcate con quelli dei timpani sulle
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Fig. 1.26: Estradosso dell’arcata scalettato, ponte Sangone, linea Torino-
Genova
fronti.
La disposizione dei conci è diversa nel caso di una volta obliqua, ovvero con
pianta a parallelogramma. In questo caso la tessitura retta porterebbe ad
avere due porzioni di volta appoggiate su una sola imposta. Se l’obliquità è
contenuta oppure la volta è lunga e di piccola luce, l’apparecchio retto viene
utilizzato per la parte interna della volta, mentre per le corone frontali ven-
gono utilizzate speciali conci di dimensioni variabili. Per i ponti fortemente
obliqui non è possibile ricorrere a questi accorgimenti, ma è necessario sosti-
tuire l’apparecchio ordinario con la tessitura elicoidale o tessitura inglese.
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Fig. 1.27: Tessitura elicoidale, ponte Borbore, linea Torino-Genova
Con obliquità superiori a 45◦, o per aperture superiori a 15 m, all’apparecchio
elicoidale è stato preferito un altro tipo di disposizione, più semplice ed eco-
nomica, che realizza una volta come una serie di archi paralleli di minore
larghezza. Poiché gli anelli costituiscono strutture parallele ma essenzial-
mente indipendenti l’una dall’altra, questi venivano spesso solidarizzati me-
diante tirantature di ferro oppure mediante conci doppi che interessavano
due anelli adiacenti.
Le fasi esecutive seguono due diverse tecnologie: secondo il metodo ordinario
ciascun filare viene completato prima di iniziare il successivo. In questo caso
si ha l’inconveniente che lo spessore dello strato di malta non è costante
su tutto lo spessore dell’arco e potrebbe raggiungere dimensioni eccessive e
conferire alla volta una deformabilità non omogenea (figura 1.28). Si impone
inoltre l’uso di robuste centine, poiché l’arco viene realizzato in tutto il suo
spessore per ogni concio.
Con il metodo delle zone concentriche invece la volta viene realizzata in più
strati. Il primo strato può così già essere utilizzato come supporto per il
secondo strato, e così via per quelli successivi. In questo caso la centina
deve sostenere solo il primo strato di arcata, ma i vari anelli non hanno un
comportamento omogeneo in quanto quello inferiore, sostenendo il peso degli
strati superiori, risulta più sollecitato degli altri. Fenomeni di deformazione
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Fig. 1.28: Metodo ordinario e allargamento dei giunti (Baggi, 1926)
differita dei giunti tendono a ridistribuire e ad uniformare lo stato tensionale.
Le arcate multistrato si trovano solo nelle volte in muratura di mattoni di
forte spessore, negli altri casi si è preferito utilizzare l’apparecchio ordinario.
Esistono anche i sistemi misti, i quali realizzano per strati solo la parte
centrale della volta e con il metodo ordinario la zona in prossimità delle
imposte. Questo metodo sfrutta il fatto che la disomogeneità dello stato
di tensione nella sezione di un arco multistrato abbassa la posizione della
curva delle pressioni. Poiché tale curva, in genere, è prossima all’intradosso
in prossimità delle imposte ed all’estradosso in prossimità della sezione di
chiave, le costruzioni ad archi concentrici presentano maggiori coefficienti
di sicurezza, rispetto all’arcata tradizionale, nei confronti di una rottura in
chiave ma coefficienti di sicurezza inferiori nei confronti di un collasso per
schiacciamento del materiale alle imposte [2].
Un’evoluzione del metodo a zone concentriche è il metodo a punti multipli
di chiusura, ideato per contenere la fessurazione del manufatto dovuta alla
deformazione della centina. L’apertura dei giunti si può verificare nei punti
dove ad un appoggio rigido (appoggio su pila) segue un appoggio deforma-
bile (appoggi su puntelli intermedi). Con questa tecnologia la costruzione
avviene per settori separati da spazi vuoti, localizzati là dove può insorgere
la fessurazione, in modo da consentire il cedimento differenziale delle centine
quando la struttura non è ancora completata. In questo modo non nascono
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Fig. 1.29: Arcata a due strati, linea Savona-Carmagnola
stati di coazione dannosi. Le sezioni lasciate libere vengono poi riempite di
malta di cemento allo stato di sabbia umida.
Spesso, nei ponti in muratura di mattoni, lo spessore dell’arcata è mag-
giore, anche doppio, rispetto allo spessore apparente dall’esterno. Questa
circostanza definisce le zone periferiche dell’arcata come quelle di maggiore
debolezza. L’individuazione di questo tipo di volte è essenziale quando si
voglia ampliare il piano viario o ferroviario mediante la costruzione di un
solettone in c.a. appoggiato sui timpani.
1.2.5 Timpani, cappa, rinfianchi e altre opere
I timpani, detti anche muri andatori, corrono superiormente alle arcate ed
alle pile fino all’altezza del suolo stradale e costituiscono le parti laterali
dei ponti. Essi hanno la funzione di contenere il rinfianco e il riempimento
sovrastante. I timpani, in genere, erano costruiti con murature più leggere
di quelle dell’arco stesso e del rinfianco per garantire un peso relativamente
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Fig. 1.30: Spessore dell’arcata inferiore nelle pareti laterali: ponte del rac-
cordo ferroviario con la zona industriale di Genova Cornigliano (in corso di
demolizione)
omogeneo sulla volta. Lo spessore del timpano solitamente è di 40 cm, la
faccia bc (figura 1.31) è usualmente inclinata di 45◦, che rende il timpano più
spesso del parapetto superiore. Se il paramento interno cd è molto alto può
presentare una scarpa di 1/6 oppure riseghe di larghezza compresa fra i 6 e
i 15 cm. Al di sopra dei timpani si ritrovano le cornici di coronamento, di
dimensione mediamente 50x70 cm, al di sopra delle quali viene collocato il
parapetto di altezza compresa fra 90 e 100 cm e larghezza fra 20 e 60 cm [2].
Sia le cornici sia la sommità del parapetto sono realizzati in pietra tagliata.
I rinfianchi sono costituiti da un conglomerato di caratteristiche piuttosto
buone o da muratura scadente e veniva indicato in passato con unmutamento
massiccio collocato tra i muri andatori e sopra all’estradosso dell’arcata. Il
rinfianco può avere profilo superiore rettilineo o, più raramente, convesso
verso l’alto, con pendenza generalmente di 3/11 per consentire l’allontanamento
delle acque meteoriche. Il rinfianco, essendo molto rigido, contribuisce al
comportamento statico della volta. Negli archi di estremità le pendenze dei
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Fig. 1.31: Sezione longitudinale e trasversale (Curioni, 1871)
rinfianchi proseguono per tutto lo spessore delle spalle.
Se l’arco è a tutto sesto o a sesto ribassato e apertura maggiore di 120◦, il
riempimento si estende fino a un angolo di 60◦ dalla verticale. Per archi a
sesto ribassato e apertura minore di 120◦, il rinfianco si estende invece fino
all’altezza maggiore fra l’intradosso in chiave e l’estradosso alle imposte.
Talvolta sono stati costruiti in muratura di basso costo o in calcestruzzo
magro. Il zavorramento fornito dal materiale del rinfianco consente di deviare
e ridurre la spinta orizzontale dell’arcata su pile e spalle.
Per ponti di grande luce, realizzati con archi a tutto sesto o poco ribassati,
talora si ritrovano dei fori, detti occhi di ponte, al di sopra delle pile o an-
che in prossimità delle reni delle volte con la funzione di ridurre i pesi al
di sopra delle pile. Gli occhi di ponte posti in prossimità delle reni alleg-
geriscono la struttura in una parte dove il peso risulta non stabilizzante e,
quindi, avvicinano la curva delle pressioni al centro del concio, ma non si
sono conservate fonti sufficienti a stabilire se questi accorgimenti di indubbia
efficacia venissero adottati scientemente o fossero soltanto un artificio per
ridurre il materiale di riempimento che, casualmente, assolveva anche una
funzione stabilizzante. È possibile che siano stati introdotti anche solo per
una funzione estetica.
L’alleggerimento del rinfianco è stato realizzato con due diverse modalità: con
la sostituzione del rinfianco e del riempimento con una o più volte nascoste
all’interno dei timpani, oppure, specie nei ponti ad una sola arcata di grande
luce, realizzando l’impalcato su arcate secondarie con pile appoggiate sulla
37
I ponti ad arco in muratura
Fig. 1.32: Alleggerimento del timpano mediante archi secondari (Baggi, 1926)
struttura principale (figura 1.32).
Nella figura 1.33 è rappresentato il rinfianco alleggerito del vecchio ponte di
Bagno di Piano. Le voltine di alleggerimento diminuiscono sensibilmente il
carico sulla fondazione.
In alcuni viadotti i voltini a botte, di luce massima di 100 cm e disposti
su uno solo ordine in prossimità del centro dell’arcata o su più ordini in
prossimità delle pile, sono stati estesi a tutto il rinfianco e a quasi tutto il
riempimento, con archi nel senso della lunghezza del viadotto. Con questa
disposizione si hanno anche tre o quattro gallerie ispezionabili. In questi casi
la struttura resistente originaria, l’arcata, viene profondamente modificata e
diviene una struttura complessa formata dall’insieme arcata/muricci/voltini
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che trasforma profondamente il concetto di ponte ad arco.
Fig. 1.33: Rinfianco alleggerito del ponte di Bagno
Affinché le volte che coprono le gallerie interne al riempimento possano re-
sistere ai carichi senza subire gravi dissesti al passaggio dei convogli nei vi-
adotti ferroviari, le corde non sono maggiori di 1.50 m, lo spessore minimo
in chiave è uguale alla dimensione massima del mattone (24 cm) ed i muricci
di sostegno di queste volte sono posti in corrispondenza delle rotaie, così da
caricare i voltini con il solo peso del ballast.
La cappa assolve alla funzione di impermeabilizzazione del ponte, ed è es-
eguita con malta cementizia (Curioni), e di spessore compreso tra i 5 ed i
10 cm. Spesso è anche costituita da malta idraulica, confezionata con molto
legante (350 kg/m3), preparata con sabbia e ricoperta di asfalto bituminoso.
Le superfici dei rinfianchi hanno inclinazioni opposte alterne, in modo tale
da realizzare, in corrispondenza delle pile, delle canalette di raccolta dove
vengono convogliate le acque infiltratesi dal ballast. Il materiale drenante
(pietrisco) nelle cunette facilita la raccolta delle acque, che vengono poi al-
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lontanate dagli sfogatoi, disposti perpendicolarmente all’intradosso dell’arco.
Un’altra geometria di rinfianco e cappa prevede il raduno delle acque nella
mezzeria dell’arcata. In questo caso la dimensione del rinfianco è notevole,
per cui questo tipo di geometria è piuttosto raro per il peso ed il costo che
ne deriva.
Dato che il profilo superiore del rinfianco non è piano, è necessario disporre
al di sopra della cappa un riempimento, generalmente costituito da terreno
drenante e leggero. Questo strato favorisce inoltre la ripartizione dei carichi
concentrati applicati sul piano del ferro. L’altezza del riempimento tra la
suola della rotaia ed il punto più alto della cappa deve essere maggiore di 40
cm.
Fig. 1.34: Particolare della sezione in prossimità dell’imposta, ponte Gesso,
linea Cuneo-Mondovì
I muri di accompagnamento (detti anche muri di risvolto), hanno la funzione
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di contenimento del rilevato di accesso al ponte e sono collocati sui lati della
spalla. Nel caso in cui sono disposti in direzione parallela all’asse del ponte,
essi divengono dei contrafforti di irrigidimento della spalla. Questi muri pos-
sono però anche presentare un andamento curvilineo verso il terrapieno.
Il paramento dei muri di risvolto è verticale o a scarpa con pendenza 0.10-
0.15, quello interno a scarpa di 0.10-0.20 o eseguito con riseghe. Lo spessore
minimo in sommità è di 40-50 cm.
Nel caso in cui le arcate del ponte sono molto ampie, le spalle sono irrigidite
da un contrafforte interno.
In luogo dei muri di accompagnamento si possono trovare i muri d’ala, dis-
posti in prosecuzione della spalla e generalmente con svasatura di 60-80◦
rispetto all’asse del ponte. All’attacco con la spalla presentano la sua stessa
altezza e successivamente si abbassano seguendo la scarpa del rilevato fino
ad un altezza di 1-2 m dalla fondazione.
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Aspetti di modellazione delle
strutture in muratura
Il progetto strutturale della muratura richiede una chiara comprensione del
comportamento del materiale composito blocco-malta sotto varie condizioni
di sollecitazione. Se non sono disponibili prove sperimentali è necessario
attribuire ai materiali dei valori dei parametri meccanici mediamente at-
tendibili. Facendo uso delle notizie storiche e della sperimentazione moderna,
è possibile definire le caratteristiche meccaniche principali delle tipologie mu-
rarie più comuni.
2.1 Classificazione dei materiali: fonti storiche
e normative
Quando non si dispone di prove sperimentali, è necessario attribuire ai ma-
teriali dei valori dei parametri meccanici mediamente attendibili. Per diversi
tipi di muratura, sulla base delle notizie storiche e della sperimentazione
moderna, si possono definire le caratteristiche meccaniche principali delle
tipologie murarie più comuni. In quanto segue si fa riferimento alla lettera-
tura tecnica storica, alla Normativa Italiana vigente [4] (D.M. 14 settembre
2005 Norme tecniche per le costruzioni) e all’Eurocodice 6 [3] (UNI-ENV
1996-1-1 marzo 1998 Progettazione delle strutture di muratura, Parte 1-1:
Regole generali per le strutture di muratura armata e non armata). In par-
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Tab. 2.1: Valori di densita’ e resistenza a compressione della muratura di
mattoni dedotti dalla letteratura tecnico-scientifica
resistenza ρ [N/m3] E [MPa] G [MPa] fk [MPa] fvk [MPa]
≥ 10MPa 18000-21000 3000 1200 ≥ 5 ≥ 0.8
≥ 15MPa 18000-21000 3600 1440 ≥ 6 ≥ 0.8
≥ 20MPa 18000-21000 4800 1920 ≥ 8 ≥ 0.8
≥ 30MPa 18000-21000 7200 2880 ≥ 12 ≥ 0.8
Tab. 2.2: Classificazione delle malte secondo la vigente normativa Italiana -
D.M. 14.09.2005
Classe M 2.5 M 5 M 10 M 15 M 20 M d
Res. a compr. [MPa] 2.5 5 10 15 20 d
d è una resistenza a compressione maggiore di 25 MPa
dichiarata dal produttore
ticolare le tabelle 2.1 riportano i valori medi di resistenza delle murature
ritrovati nella letteratura storica [2], mentre le tabelle 2.2 elencano i valori
medi dei parametri meccanici delle murature così come definiti dalla norma-
tiva vigente.
È facile notare come i valori ritrovati nella letteratura tecnica del passato for-
niscano resistenze maggiori rispetto a quelle delle normative attuali. Questo
perché i valori del passato possono essere intesi come valori medi, mentre le
normative moderne individuano valori caratteristici della resistenza nei frat-
tili inferiori del 5%. I coefficienti di sicurezza dei carichi ammissibili rispetto
ai valori caratteristici di rottura sono stati assunti pari a 5 [2].
Per le murature storiche la distinzione delle malte in classi non trova una
significativa applicazione. Non è facile determinare la resistenza di una
malta degradata, anche se si ha la possibilità di eseguire prove sperimen-
tali. Nell’assegnazione dei parametri meccanici della muratura sarà dunque
necessario seguire sempre il criterio della cautela. Pare opportuno non sup-
porre mai che la malta in sito possa essere di classe M15 ne di classe M10, a
meno di prove sperimentali specifiche. In generale quella che veniva definita
come malta normale e malta idraulica si inquadra nella classe M5/M2.5 [2].
In alternativa all’approccio tabellare, il quale fornisce la resistenza della mu-
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Tab. 2.3: Valori di fk per murature in elementi artificiali pieni e semipieni
(valori in MPa)
Resistenza caratteristica a Tipo di malta
compressione fbk dell’elemento
M15 M10 M5 M2.5
2.0 1.2 1.2 1.2 1.2
3.0 2.2 2.2 2.2 2.0
5.0 3.5 3.4 3.3 3.0
7.5 5.0 4.5 4.1 3.5
10.0 6.2 5.3 4.7 4.1
15.0 8.2 6.7 6.0 5.1
20.0 9.7 8.0 7.0 6.1
30.0 12.0 10.0 8.6 7.2
40.0 14.3 12.0 10.4 —
ratura attraverso la suddivisione in classi di malta e mattoni, è possibile
utilizzare relazioni analitiche empiriche come quelle fornite dall’EC 6 [3].
Anche la resistenza caratteristica al taglio della muratura di mattoni pieni
può essere valutata mediante le relazioni fornite dalla normativa vigente:
fvk = fvk0 + 0.4σn (2.1)
dove: fvk0 indica la resistenza caratteristica al taglio in assenza di carichi
verticali e σn è la tensione normale media dovuta ai carichi verticali agenti
nella sezione di verifica.
Il modulo di elasticità normale secante della muratura è valutato, in presenza
di dati sperimentali, facendo riferimento all’intervallo:
0.1fk ÷ 0.4fk (2.2)
In sede di progetto, in mancanza di determinazione sperimentale, nei
calcoli possono essere assunti i seguenti valori:
• modulo di elasticità normale secante:
E = 1000fk (2.3)
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• modulo di elasticità tangenziale secante:
G = 0.4E (2.4)
Queste indicazioni devono essere assunte criticamente e con cautela dato che
la Normativa italiana è una normativa essenzialmente orientata verso mura-
ture moderne in blocchi forati e con fori verticali. L’Eurocodice considera la
possibilità di ridurre a 600 fk il modulo elastico E per verifiche in condizioni
di esercizio. Si è deciso di seguire quest’ultima indicazione in quanto, per
murature antiche, i valori del modulo elastico normale fornito dalla vigente
Normativa italiana appaiono non giustificabili anche alla luce delle prove
sperimentali disponibili in letteratura [2].
Per completare l’indagine bibliografica, si riportano in figura 2.1 le curve che
riassumono i dati sperimentali disponibili in letteratura relativamente alla
muratura di mattoni [5].
Fig. 2.1: Resistenza della muratura (in ascissa) in funzione della resistenza
dei blocchi di laterizio (in ordinata) al variare della composizione della malta
(Hendry, 1997)
Per il materiale del rinfianco e del riempimento risulta difficile fornire valori
caratteristici dei parametri meccanici in quanto il materiale che costituisce
rinfianco e riempimento può variare da un materiale sciolto a un conglomerato
povero fino a muratura dello stesso tipo di quello della volta. Per il rinfianco
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Riempimento materiale sciolto 1450-1900
conglomerato magro 1900-2100
ed il riempimento è necessario rimandare a una caratterizzazione diretta,
ovvero definirne solo il peso specifico, trascurandone gli effetti strutturali a
favore di sicurezza.
2.2 Un modello di continuo per la muratura
Ci sono diversi approcci allo studio delle murature. Un possibile approccio è
quello dell’analisi multiscala. In quest’ottica si possono individuare tre livelli
di definizione della muratura:
• un livello “macro”, che vede la struttura in muratura;
• un livello “meso”, che vede il singolo pannello murario come un continuo
tridimensionale omogeneo;
• un livello “micro”, che vede il singolo pannello murario come un insieme
di mattoni posati secondo una specifica tessitura e collegati fra loro con
malta
Un livello più raffinato potrebbe essere quello che vede gli elementi costituenti
del mattone e della malta.
Una possibilità per lo studio delle murature è quello di considerare il livello
“micro” e di studiare la meccanica del pannello murario, o dell’edificio in
muratura, mediante un modello che tenga conto dell’effettiva disposizione dei
mattoni e della malta. Un modello di questo tipo è il modello lagrangiano di
cui si parlerà brevemente di seguito.
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È certamente diffusa una tendenza a idealizzare una costruzione in muratura
“riempiendo” il suo volume con un materiale omogeneo ideale. Questi pro-
cedimenti vanno sotto il nome di tecniche di omogeneizzazione e sono carat-
teristici del livello “meso”. Per tecniche di omogeneizzazione si intende, in
generale, un algoritmo che permette di definire un modello continuo omoge-
neo a partire da un modello continuo disomogeneo [6].
Modelli continui macromeccanici di questo tipo sono attendibili fino a quando
le dimensioni dei mattoni e dei giunti di malta sono dello stesso ordine di
grandezza. Quando la differenza fra questi diventa troppo grande, risulta
difficile pensare al pannello come ad un continuo omogeneo.
Un’approccio di questo tipo richiede la seguente procedura [7]:
1. scelta di un modello dettagliato (o fine) della muratura,
2. scelta di un modello di continuo ( o rado),
3. utilizzo di una tecnica di omogeneizzazione o identificazione per carat-
terizzare costitutivamente il modello rado a partire dalla conoscenza
costitutiva del modello fine.
Di seguito verranno descritti brevemente questi tre punti per poi giungere
ai parametri meccanici della muratura da utilizzare nell’analisi agli elementi
finiti del Ponte di Bagno.
2.2.1 Un modello "fine" per la muratura: il modello
lagrangiano
Generalità
Il modello lagrangiano si limita all’ambito elastico lineare ed è costituito
da blocchi rigidi, i mattoni, interagenti mediante contatti elastici, i giunti
di malta. Questo modello costituisce un valido strumento nella ricerca di
aspetti di dettaglio del comportamento delle pareti murarie.





Le caratteristiche meccaniche di questi due elementi e le relazioni reciproche
sono responsabili del comportamento globale dell’intero pannello.
Si assumono le seguenti ipotesi fondamentali di comportamento [6]:
• i blocchi sono considerati infinitamente rigidi e resistenti;
• tutta la deformazione è concentrata nei giunti.
La struttura risultante dall’assemblaggio dei blocchi e dei giunti configura un
sistema lagrangiano, i cui gradi di libertà sono gli spostamenti generalizzati
dei blocchi rigidi, e la cui energia elastica è concentrata in un insieme discreto
di molle che vincolano i blocchi medesimi (fig. 2.2)
Fig. 2.2: Sistema lagrangiano equivalente
Questo sistema lagrangiano può essere pensato come un sistema di travi, e
dunque un telaio, in cui i punti nodali sono i baricentri dei blocchi (fig. 2.3).
Fig. 2.3: Sistema lagrangiano come sistema di travi (telaio)
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Per definire analiticamente questo sistema di travi occorre introdurre nodi
di estensione finita, mediante i quali risulta possibile esprimere la condizione
di indeformabilità dei mattoni. La generica trave che collega due mattoni
adiacenti è dunque composta da 3 tratti (fig. 2.4):
• un primo tratto infinitamente rigido (1—1d), rappresentativo del blocco
1;
• un secondo tratto deformabile (1d—2d), rappresentativo del giunto di
malta;









Fig. 2.4: Composizione di una generica trave che collega due mattoni
Descrizione del modello
Il sistema lagrangiano è costituito da corpi rigidi che simulano i mattoni,
collegati da interfacce (molle) elastiche, che simulano invece il comporta-
mento della malta. La disposizione periodica di tali corpi è detta tesselatura,
e la cella o modulo elementare prende il nome di Volume Elementare di
Riferimento, che verrà indicato con VER. Si farà riferimento al problema
elastico-lineare.
Siano {Ai, i = 1, ..., nb} l’insieme dei corpi rigidi immersi nello spazio euclideo
bidimensionale ε. Per ogni Ai sia gi la posizione del centro nella configu-
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razione di riferimento e siano (vi, Vi) ∈ χ × Skw rispettivamente lo sposta-
mento del centro e la rotazione del blocco, tali che:




, ∀q ∈ Ai (2.5)
I corpi interagiscono attraverso gli np punti elastici individuati dalla posizione
p ∈ ε nella configurazione di riferimento di un loro punto caratteristico detto
"centro". Sia p il centro del giunto che collega i corpi Ai e Aj. Attribuiamo
ad esso la seguente deformazione:
wp := vi (p)− vj (p) ∈ χ, Wp = Vi − Vj ∈ Skw (2.6)
Se indichiamo con v ew rispettivamente le componenti vettoriali di (wp,Wp) ,∀p
e di (vi, V i) ,∀Ai in una base opportunamente scelta, l’eq. 2.6 definisce un
operatore lineare A tale che:
w = Av (2.7)
Per ogni Ai siano (bi, Bi) ∈ Skw rispettivamente la forza e la coppia di








bi · vi + 1
2
Bi · V i
¶
= b · v (2.8)
Nel p-esimo giunto, siano (tp, Cp) ∈ χ× Skw le azioni interne che compiono













= t ·w (2.9)
È quindi possibile definire il lavoro totale del sistema:
L := Le − Li = b · v− tw (2.10)
e derivare le equazioni di equilibrio nella forma seguente:
b = AT t (2.11)
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imponendo che il lavoro totale sia uguale a zero per ogni vettore di sposta-
mento ammissibile v, ossia che soddisfi la 2.7. L’equazione 2.11 esprime in
forma sintetica l’equilibrio di corpo rigido per ogni elemento del sistema. Le
equazioni costitutive delle azioni di contatto sono scelte nella forma seguente:
tp = Kpwp, Cp = KpWp (2.12)
2.2.2 Soluzioni omogenee per una muratura periodica
Data la muratura periodica mostrata in figura 2.5, questa viene modellata
a livello "micro" con le equazioni introdotte nel paragrafo precedente, ossia
come un’insieme di blocchi rigidi interagenti tramite interfacce elastiche. La
periodicità del mezzo consente di semplificare notevolmente gli aspetti costi-
tutivi. La periodicità implica l’esistenza di una cella elementare, indicata in
figura come costituita da un blocco rigido e 6 interfacce, e due direzioni di
periodicità che definiscono la tessitura (nella stessa figura sono indicate altre
possibili celle di riferimento). Questo porta a una identificazione naturale fra
giunti appartenenti alla stessa cella, ma anche fra giunti appartenenti a celle
diverse.
Fig. 2.5: Muratura periodica: tessitura e volume elementare di riferimento
A livello della singola cella, dunque, vengono a coincidere i giunti 1 e 4, così
come i giunti 2 e 5 ed infine 3 e 6. Questo semplifica notevolmente anche
gli aspetti costitutivi, in quanto consente di particolareggiare l’equazione
costitutiva 2.12 solo per due classi di equivalenza di giunti, ovvero i giunti






Kp = Kf (2.13)
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dove le rigidezze ortogonale, tangenziale e flessionale, rispettivamenteK⊥,





















dove (Eb, Gb) e (Eh, Gh) sono rispettivamente i coefficienti elastici normale
e tangenziale della malta dei giunti di letto e di testa, dove H e B sono
rispettivamente gli spessori di tali giunti ed infine W e T sono mostrati in
figura 2.5.
Al fine di procedere alla definizione del modello continuo risulta necessaria
anzitutto la seguente definizione: uno stato di tensione/deformazione della
muratura periodica si dice omogeneo se, in questo stato, tutti i giunti che
si corrispondono nella periodicità sopra definita registrano la stessa ten-
sione/deformazione.
Si ha che questi stati sono in prima istanza parametrizzabili tramite cinque
scalari, che rispettivamente rappresentino la dilatazione lungo la direzione
orizzontale ε1, la dilatazione lungo la direzione verticale ε2, due scorrimenti
lungo le due direzioni ortogonali ϕ1 e ϕ2 ed infine la rotazione dei blocchi θ.
Tuttavia, i parametri sono cinque solo in apparenza [7]. Infatti in relazione
ai tre parametri (ϕ1, ϕ2, θ), le deformazioni-tensioni dei giunti sono definite
in termini di differenze fra i macroscorrimenti (ϕ1, ϕ2) e la rotazione dei
blocchi (θ), ovvero in termini di deformazione "pura", ottenuta una volta
che la deformata sia depurata da una rotazione rigida di insieme (figura 2.6):
questo riduce i tre parametri (ϕ1, ϕ2, θ) ai soli due γ1 := ϕ1−θ e γ2 := ϕ2−θ.
Inoltre l’equazione di bilancio dei momenti del singolo blocco impone una
dipendenza lineare fra i due residui parametri di deformazione γ1 e γ2. Ciò
significa che tre dei parametri iniziali (ϕ1, ϕ2, θ), solo uno è indipendente. In
totale, gli stati di deformazione omogenea per il sistema periodico a blocchi
ed interfacce sono definibili in termini di tre soli parametri, ossia le due
dilatazioni ε1, ε2 e da uno a scelta fra γ1 e γ2.
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Fig. 2.6: Stati di tensione corrispondenti agli scorrimenti
2.2.3 Aspetti formali del modello di continuo per la
muratura
Una volta definito il modello "fine" di riferimento è necessario selezionare un
modello di continuo adatto a rappresentare i comportamenti meccanici della
muratura: La tendenza nei lavori recentemente prodotti, si veda per esempio
[6], [7], è quella di fare affidamento su modelli di continuo più "ricchi" rispetto
al tradizionale continuo di Cauchy (modelli di Cauchy di secondo grado,
modelli micropolari).
Nel presente lavoro si è scelto di adottare il modello di Cauchy, a seguito
della bontà dimostrata in sede di tesi triennale [12].
Descrizione del modello
Sia Ω un generico corpo continuo (dove per corpo continuo si intende il mo-
dello matematico della materia, la cui struttura discontinua viene sostituita
da una distribuzione continua di punti materiali, descritta dalla funzione den-
sità di massa) di dimensione n (n ∈ [2, 3]), sia ∂Ω il suo contorno su cui sono
assegnate condizioni statiche e cinematiche (figura 2.7). La definizione del
problema elastico lineare richiede l’individuazione dei campi che soddisfano
contemporaneamente le equazioni di equilibrio, di compatibilità cinematica
e costitutive.
Per il continuo di Cauchy i campi richiesti sono:








Fig. 2.7: Continuo di Cauchy
dove: v1 è lo spostamento in direzione x1, v2 è lo spostamento in di-
rezione x2 e v3 è lo spostamento in direzione x3;






















dove: ε11 è la dilatazione in direzione x1, ε22 è la dilatazione in direzione
x2, ε33 è la dilatazione in direzione x3, γ12 è lo scorrimento angolare tra
le direzioni x1 e x2, γ13 è lo scorrimento angolare tra le direzioni x1 e
x3e γ23 è lo scorrimento angolare tra le direzioni x2 e x3;




σ11 τ 12 τ 13
τ 12 22 τ 23
τ 13 τ 23 σ33
⎤
⎦ (2.18)
dove: σ11 è la dilatazione in direzione x1, σ22 è la dilatazione in direzione
x2, σ33 è la dilatazione in direzione x3, τ 12 è lo scorrimento angolare
tra le direzioni x1 e x2, τ 13 è lo scorrimento angolare tra le direzioni x1
e x3e τ 23 è lo scorrimento angolare tra le direzioni x2 e x3.
Le relazioni che legano queste quantità sono:
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• Equazione di compatibilità:
ε = sym∇v (2.19)
v = v¯ (2.20)
L’equazione 2.19 rappresenta la relazione di carattere generale tra sposta-
mento e deformazione. Essa garantisce che il corpo si deformi in modo
congruente, cioè senza l’insorgere di compenetrazioni o lacerazioni di
materia. L’equazione 2.20 invece descrive le condizioni imposte sulla
parte vincolata del contorno ∂Ωv.
• Equazione di equilibrio:
divσ + b = 0 (2.21)
σn = t (2.22)
La prima equazione descrive l’equilibrio del corpo continuo sotto l’azione
delle forze di volume b. L’equazione 2.22 definisce le condizioni di equi-
librio al bordo, avendo applicato le forze di superficie t.
• Equazione costitutiva:
σ = Cε (2.23)
Identificazione costitutiva
Per tecnica di omogeneizzazione si intende, in generale, un algoritmo che
permetta di definire un modello continuo omogeneo a partire da un mo-
dello continuo disomogeneo. Le tecniche classiche di omogeneizzazione, come
l’omogeneizzazione asintotica ed il metodo delle medie, fanno riferimento ai
lavori di Sanchez-Palentia, Anthoine, Suquet ed altri. L’algoritmo sviluppato
in [6] e adottato nel presente lavoro è un algoritmo di identificazione costi-
tutiva, inquadrabile all’interno dei metodi di omogeneizzazione tradizionale,
ma può essere interpretato anche in un contesto abbastanza differente, ossia




Algoritmi di identificazione costitutiva verranno qui di seguito applicati per
ricavare informazione costitutiva per i modelli di continuo di Cauchy a partire
dal modello fine di riferimento descritto in precedenza
La filosofia di base Si suppone di avere due modelli di uno stesso feno-
meno meccanico, l’uno più ricco denominato fine, l’altro meno accurato che
verrà chiamato sommario. Il modello fine sia completamente definito, siano
cioè definite la cinematica e la deformazione, la dinamica e le equazioni di
bilancio, gli aspetti costitutivi. Il modello sommario sia, invece, definito a
meno degli aspetti costitutivi.
Il procedimento di identificazione è un algoritmo che consente di ricavare in-
formazioni costitutive dal modello fine per il modello sommario, ipotizzando
una qualche corrispondenza tra i due modelli. Senza perdita di generalità si
farà riferimento alla teoria del I ordine.





σε: Lavoro meccanico azioni di contatto






SE: Lavoro meccanico azioni di contatto
S (p) = DE (p) con p ∈ PS: Legame costitutivo elastico lineare non
omogeneo
I passi dell’algoritmo compatibile sono i seguenti:
• Si pone:
PF = PS = P (2.24)
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e sia P sufficientemente piccolo in modo da considerare E (p) e, con-
seguentemente S (p), omogeneo su P.
• per ogni p ∈ P si definisce un legame fra la deformazione fine e quella
sommaria, ossia:
ε (p) = A (p)E (2.25)
• Si impone che il lavoro delle azioni di contatto relativamente alla regione






per ogni (ε,E) soddisfacenti la 2.25
• Sostituendo nell’equazione 2.26 la 2.25 si ha:Z
P
σ ·A (p)E =
Z
P
S ·E, per ogni E 6= 0 (2.27)
da cui:Z
P
AT (p)σ (p) · E = S · Ev, per ogni E 6= 0 e v = volume di P
(2.28)






AT (p)σ (p) (2.29)
OSSERVAZIONE - È da notare come all’operatore di localizzazione per la
deformazioneA (p) corrisponde l’operatore di media per le tensioni S , ossia al
soddisfacimento puntuale della compatibilità corrisponde un soddisfacimento
in media dell’equilibrio[7].
• Dalla 2.29 è immediato ricavare l’informazione costitutiva per S. Sosti-



















AT (p)C (p)A (p) (2.31)
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Identificazione compatibile per il continuo di Cauchy
Partendo dal modello fine, selezionato il VER, lo si fa corrispondere ad un
intorno M di un fissato punto X della forma di riferimento C del continuo.
All’interno diM, all’istante t, viene effettuata un’espansione affine del campo
di spostamenti [6]:
v (Y ) = v (X) + grad v (X) (Y −X) , ∀Y ∈ C (2.32)
e quindi imposta una corrispondenza fra lo spostamento fine e quello









, Vi = skw (grad v (x)) (2.33)
per ogni Ai contenuto nel VER. Utilizzando in sequenza la 2.5 e la 2.6 e
posto
E (X) = sym (grad v (x))
si determina la seguente relazione:




, Wp = 0 (2.34)
per ogni giunto contenuto nel VER. Imponendo ora che il lavoro delle











S · E (2.35)












dove V := vol (M) e h , i è l’operatore di media volumetrica su M. Sosti-
tuendo infine nella 2.36 le funzioni costitutive micro 2.12 e, di seguito, inter-
polando la micro-deformazione (wp, Vp) in termini della macro-deformazione
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E (X) = E con le stesse funzioni di forma usate nelle 2.34, si ottengono i
















L’uso dell’equazione 2.37 con le prescrizioni costitutive del modello lagrangiano
fornite in 2.12 fornisce il seguente risultato:
S = AE (2.38)










A2222 = 2ρ−1Kb⊥ (2.39)









dove compare esplicitamente il fattore di forma ρ := W/T della cella.





















OSSERVAZIONE: Nelle operazioni effettuate per ricavare il legame costi-
tutivo sommario, l’equazione di compatibilità cinematica del modello mi-
cro risulta automaticamente soddisfatta, mentre altrettanto non può dirsi
dell’equilibrio del sistema lagrangiano, soddisfatto solo in casi particolari.
Tale algoritmo, come tutti i metodi di approssimazione compatibili, produce
una sovrastima dei coefficienti elastici [7].
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Fig. 2.8: Modello lagrangiano: stati di deformazione omogenea
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2.3 Modellazione dei meccanismi di collasso
dei ponti ad arco in muratura
L’analisi strutturale dello stato attuale dell’impalcato di un ponte ad arco in
muratura converge nell’analisi strutturale di un arco in muratura. Con arco
in muratura, tuttavia, non si intende soltanto la volta muraria. Intanto, i
piedritti sono indispensabili all’esistenza stessa della volta muraria, dovendo
garantire all’arco, oltre al supporto verticale, un’azione contraffortante min-
ima. Pertanto, come minimo con "arco in muratura" si intende la volta
muraria ed i due piedritti (compreso il tirante se ci fosse). Inoltre, a rivestire
un ruolo importante nella risposta strutturale dell’impalcato è il rinfianco.
Pertanto anche il rinfianco deve essere incorporato nel sistema arco. Infine,
una certa influenza sulla risposta è esercitata dal muro di contenimento del
rinfianco (timpano). Questo muro prosegue in genere nel parapetto. Spesso
questa prosecuzione, nel tempo, è stata sostituita con una barriera moderna.
In definitiva si parla di arco in muratura, ma si intende il sistema costituito
dalla volta, dai due piedritti di supporto, dal rinfianco ed eventualmente dai
muri di contenimento.
Al tempo stesso, tutti i suddetti componenti costruttivi debbono essere con-
siderati in ragione della loro massa, poichè le murature resistono essenzial-
mente per massa. Ciò significa che l’analisi strutturale non deve approntare
uno schema statico complessivo atto a riprodurre gli sforzi nel sistema ad
arco, ma deve soltanto riprodurre la catena cinematica che simula i movi-
menti virtuali di dette masse [9]. In alternativa l’analisi può riferirsi alla
linea delle pressioni, che però si ricollega concettualmente alla catena cine-
matica. Il comportamento strutturale dell’arco è quello dei cinematismi in
cui si può scomporre.
2.3.1 Ponti ad una sola arcata
Per chiarezza espositiva, inizialmente si appunta l’attenzione sull’arco singolo
(una campata). In questo caso il piedritto coincide con la spalla del ponte.
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Ad ogni modo, spalla o pila che sia, l’analisi dell’arco non cambia. I risultati
ottenuti in questo paragrafo si possono poi facilmente estendere a ponti ad
arco in muratura a più campate.
Fig. 2.9: Rappresentazione della spinta H, scambiata all’imposta tra arco e
piedritto
Si definisce (figura 2.9) spinta, denotandola H, la forza orizzontale scam-
biata, all’imposta, tra arco e piedritto (pila o spalla). Gli archi dei ponti
solitamente non presentano il tirante, come invece spesso accade per gli ed-
ifici. Nei ponti fluviali, il tirante, in caso di piena, intercetterebbe i corpi
trasportati in sospensione, stoppandoli a monte del ponte (ciò che creerebbe
un’ostruzione al deflusso della piena). La spinta deve dunque essere soppor-
tata dal piedritto.
Dato un arco ed il carico totale agente (pesi propri, carichi permanenti e
sovraccarichi accidentali), esiste un valore minimo ed uno massimo di H, da
qui in avanti denotati, rispettivamente, Hmin e Hmax. Il livello del carico
totale da considerare ai fini della stima di Hmin e Hmax è quello estremo,
poichè lo stato è ultimo.
I valori di Hmin e Hmax possono essere determinati avvalendosi del teorema
statico [9] (del limite inferiore) formulato per le murature (figure 2.10 e 2.11).
Sia dato un arco (una volta) in muratura ed un carico. Se esiste almento un
valore della spinta, compatibile con i piedritti, per il quale la linea delle pres-
sioni è contenuta nei contorni della struttura (ossia si accomoda nello spessore
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murario), l’arco non collassa sotto quel dato carico. È questo il caso raffig-
urato nella figura 2.11 Se invece il suddetto valore della spinta non eisiste,
l’arco collassa. La compatibilità con i piedritti significa che quest’ultimi,
eventualmente in condizioni limite, debbono essere in grado di assorbire la
spinta associata alla linea delle pressioni. Si ricorda che la spinta associata
coincide con la componente orizzontale della tangente geometrica all’origine
della linea delle pressioni. Tale dimostrazione riconduce il calcolo di Hmin e
Hmax ad un semplice calcolo di equilibrio prescindendo dalla congruenza.
Fig. 2.10: Illustrazione del teorema statico (del limite inferiore) per le murature
La traduzione operativa del teorema statico avviene dunque tramite il trac-
ciamento della linea delle pressioni. Sia dato l’arco ed il carico (estremo). La
linea delle pressioni associata ha due gradi di libertà: il valore della spinta,
purchè ammissibile con il piedritto, ed il punto iniziale. Esistono quindi ∞2
linee delle pressioni in equilibrio con il carico. Occorre trovarne una che non
esca dai contorni (figura 2.10). In genere, il procedimento è iterativo. La
linea delle pressioni trovata ovviamente non è quella reale. Il calcolo di Hmin
e Hmax può quindi essere effettuato graficamente.
Il passaggio della linea delle pressioni dentro il terzo medio della sezione
non significa nulla di più o di diverso rispetto alla verifica sopra prospettata
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Fig. 2.11: La verifica che la spinta H assunta sia compatibile con i piedritti può
essere condotta congiuntamente alla verifica dell’arco. A questo proposito,
il piedritto deve essere incorporato nella struttura relativamente alla quale
si traccia la linea delle pressioni. L’ammissibilità della spinta è espressa dal
passaggio, entro il piedritto di almeno una delle linee delle pressioni associate
al carico dato.
(passaggio dentro lo spessore). In particolare riferirsi al terzo medio è in-
sensato [9] relativamente alla sicurezza, alla fessurazione e alle tensioni. La
distanza della linea delle pressioni dal bordo non esprime la sicurezza. Per
determinare la linea delle pressioni reale occorrerebbe risolvere un arduo ed
inutile problema di congruenza
Un arco che scambia, all’imposta, una spinta minore di Hmin collassa per
meccanismo cinematico. La forma del meccanismo per H < Hmin è con
apertura delle imposte (figura 2.12).
Sia Hab il valore di H che provoca il collasso del piedritto. Il modo di crisi
del piedritto prodotto da H solitamente è per ribaltamento, più raramente
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Fig. 2.12: Meccanismo cinematico di collasso con apertura delle imposte: roto-
traslazione dei piedritti (o di una parte dei piedritti) più tre cerniere nell’arco
(una all’estradosso in chiave, due all’intradosso nelle reni)
per slittamento. Il livello dei carichi agenti sul piedritto, da considerare ai
fini della stima di Hab, è quello estremo. La spinta H all’imposta dell’arco è
minore diHmin solo seHab < Hmin. Per cui solo seHab < Hmin, il meccanismo
di figura 2.12 si attiva. Se inveceHab > Hmin questo meccanismo non si attiva.
Un arco che scambia, all’imposta una spinta maggiore di Hmax collassa per
meccanismo cinematico, con chiusura delle imposte (figura 2.13). La spinta
della arco può essere maggiore di Hmax solo se, lateralmente, l’arco riceve una
spinta indipendente dall’arco stesso. È questo il caso di arco con piedritto
supportante un terrapieno, come le spalle. Altrimenti questo meccanismo
non può attivarsi.
Data la forma dell’arco e definita l’azione esterna, lo spessore S presenta un
valore minimo Smin. Un arco con S < Smin e caricato dall’azione esterna cui
Smin si associa collassa per meccanismo cinematico con imposte fisse [9].
Due sono le possibili forme di meccanismo ad imposte fisse, ossia per S <
Smin. Se il carico totale è asimmetrico, la forma ha 4 cerniere (figura 2.14).
Se il carico totale tende ad essere simmetrico, la forma ha 5 cerniere (figura
2.15).
Un meccanismo consiste dunque in una serie composta da un certo numero di
cerniere, collocate in estradosso ed in intradosso. Le cerniere di meccanismo
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Fig. 2.13: Meccanismo cinematico di collasso con chiusura delle imposte: roto-
traslazione dei piedritti (o di una parte dei piedritti) con formazione di due
cerniere all’estradosso dell’imposta più due cerniere all’intradosso delle reni
dell’arco.
sono perni unilaterali al contorno (figura 2.16). Come tali, queste sono diverse
dalle cerniere classiche della Scienza delle Costruzioni (bilaterali ed in asse).
Il computo del grado di vincolo della statica, in particolare, non vale per le
cerniere unilaterali.
Il valore di Smin può essere calcolato usando il teorema statico per le murature
(figure 2.10 e 2.11). In alternativa (figure 2.17), il valore di Smin può essere
calcolato usando il teorema cinematico (del limite superiore) formualto per
le murature [9].
Teorema cinematico: Siano dati l’arco, i pesi propri, i carichi permanenti
e la stesa del sovraccarico accidentale. Le 4 sequenze di cerniere defninite
dalle forme delle figure 2.12-2.15 definiscono meccanismi cinematicamente
ammissibili. Invero esistono altri meccanismi ammissibili sul piano cimne-
matico, ma non vengono considerati in quanto più resistenti di quelli delle
figure 2.12-2.15. Da qui in avanti "meccanismo" sottoindende "cinematica-
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Fig. 2.14: Meccanismo cinematico di collasso con imposte fisse, asimmetrico:
formazione di quattro cerniere nell’arco, alternate estradosso-intradosso. Di
solito l’ultima cerniera dalla parte meno caricata è all’estradosso dell’imposta.
La cerniera estradossale lungo l’arco tende a porsi in corrispondenza (talvolta
solo vicino) della retta di una eventuale forza concentrata, se di modulo
signigicativo
mente ammissibile". Il valore ultimo del sovraccarico accidentale è quello che
(figura 2.18):
• relativamente ad un meccanismo comporta un lavoro resistente uguale,
in valore assoluto, al lavoro sollecitante,
• relativamente a tutti gli altri meccanismi comporta un lavoro resistente
maggiore, in valore assoluto, al lavoro sollecitante.
Un sovraccarico maggiore di quello ultimo provoca il collasso dell’arco. Il
meccanismo per il quale il lavoro totale si annulla, conteggiando il lavoro
resistente in valore assoluto, è il meccanismo che detta la crisi (figura 2.18).
Il valore di Smin è quello che, dati l’arco ed il carico totale, azzera la differenza
tra il valore assoluto del lavoro resistente ed il lavoro sollecitante del mecca-




Fig. 2.15: Meccanismo cinematico di collasso con imposte fisse, simmet-
rico: formazione di cinque cerniere nell’arco, alternate estradosso-intradosso:
estradosso dell’imposta, intradosso delle reni, estradosso della chiave, più le
due simmetriche.
Il valore di Smin dipende drasticamente dai carichi: è associato alle stese
componenti la combinazione ed ai valori dei carichi. L’analisi strutturale
necessita dei segueni parametri: il valore di Smin associato al solo peso proprio
dell’arco Sγ=0min , ed il valore di Smin associato al peso proprio dell’arco ed
al rinfianco gettato sino alla quota estradossale della chiave [9], Sγmin, dove
l’apice denota il peso specifico γ del rinfianco espresso in kN/m3.
Nell’arco semi-circolare, Sγ=0min ' L/19, dove L indica la luce media (in asse)
. Si dimostra immediatamente che Sγ=0min > S
γ
min, a parte il caso di arco
circolare particolarmente ribassato e di taluni archi ogivali. Segnatamente
all’arco semi-circolare Sγ=0min À Sγmin.
Molti sono gli archi con S < Sγ=0min : nei ponti, così come negli edifici. Evi-
dentemente tali archi sono stati varati (rimozione della centina), avendo già
gettato il rinfianco. A questo proposito si precisa che un rinfianco gettato
a una quota poco superiore delle reni comporta Smin < S
γ
min. Tutti questi
aspetti, in particolare Sγ=0min , debbono essere tenuti presente nella gestione del
manufatto. Ad esempio, se S < Sγmin, il rinfianco non può essere rimosso (se
non lo strato superiore).
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Fig. 2.16: Cerniere delle murature. Trattasi di perni, i quali possono piazzarsi
solo al contorno della struttura in muratura. Nel caso di volte, le cerniere si
collocano, o all’estradosso, oppure all’intradosso.
2.3.2 Ponti a più arcate
La trattazione per il ponte ad una sola arcata rimane valida anche per il
ponte a più arcate. Si considera la spinta scambiata, all’imposta, dell’arco




Fig. 2.17: Il sistema murario può essere immaginato come la composizione di
infiniti blocchi rigidi, ciascuno di spessore infinitesimo, giuntato da cerniere
unilaterali. Vale a dire, si immagina che sui contorni ci sia una stesa continua
di infinite cerniere unilaterali. La struttura si trasforma in un meccanismo
solo se le azioni esterne attivano uno degli infiniti meccanismi resi cinemati-
camente ammissibili dalla suddetta stesa di infinite cerniere unilaterali.
Fig. 2.18: Rappresentazione del comportamento meccanico di una volta (e di
una struttura muraria in genere)
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Il Ponte di Bagno di Piano
3.1 Storia e descrizione del ponte
L’oggetto di studio è il vecchio Ponte di Bagno di Piano situato nel comune
di Sala Bolognese - BO (figura 3.1).Il ponte scavalca il fiume Reno ed è un
ponte ad arco in muratura di mattoni.
Il ponte è situato al km 14 della S.P. 18 "Palludese" ed è stato costruito nel
1880. Si tratta di un manufatto a dieci campate rispettivamente di luce pari a
11.20-12.70-14.30-15.00-14.70-14.60-14.10-12.40-11.20 metri (figura 3.4). La
lungezza totale dell’opera è pari a 205.50 m. Il ponte presenta degli archi
a sesto ribassato, ed è sostenuto da due spalle, sette pile e due pile-spalle.
In corrispondenza delle pile-spalle sono stati ricavati dei rifugi. Il piano
viabile ha larghezza costante di 6.40 m. Gli interventi attuati per la messa in
sicurezza della zona dove sorge il ponte contro il rischio di tracimazione del
fiume Reno, hanno portato ad un innalzamento degli argini del fiume stesso,
che attualmente si trovano a circa un metro al di sopra del vecchio piano
stradale del ponte. D’altro canto esso non è più accessibile dalle rampe, dato
che la viabilità è da tempo deviata interamente su un nuovo ponte 3.2.
La muratura del vecchio ponte di Bagno è costituita dal tipico mattone Bolog-
nese pieno e da una malta di discrete caratteristiche meccaniche. Alcune
parti del ponte, ad esempio i parapetti ed i timpani, sono stati danneggiati
nel corso degli anni e sono stati sostituiti da muratura di mattoni Bolognesi
forati. Il ponte si presenta in uno stato di forte degrado.
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Fig. 3.1: Vecchio ponte di Bagno prima del crollo delle campate centrali
Le pile come anche le pile-spalle sono costruite a sacco, cioè presentano un in-
volucro esterno di muratura di spessore 0.7 m per le pile e di 1.0 m per le pile-
spalle, al cui interno si trova del materiale granulare sciolto o parzialmente
legato con calcestruzzo che presenta discrete caratteristiche meccaniche.
Le arcate sono a sesto ribassato e di lunghezza leggermente variabile. Lo spes-
sore dell’arco strutturale è di 1.0 m e rimane costante per tutta la larghezza
del ponte.
Il rinfianco del ponte è alleggerito, in quanto presenta quattro voltine (figura
1.33) che svolgono una duplice funzione: deviano la risultante della spinta
dell’arco verso la direzione verticale (assorbono parte della spinta orizzon-
tale scaricata dall’arco) senza però appesantire troppo il ponte, riducendo il
rischio di cedimenti delle fondazione delle pile.
Il riempimento a sua volta è costituito da materiale semi-sciolto di scarse
caratteristiche meccaniche.
La cappa risulta significativamente danneggiata. Proprio per questo motivo,
74
Capitolo 3
Fig. 3.2: Estratto da cartografia tecnica regionale
dopo il crollo, sono stati fatti dei lavori di impermeabilizzazione (figura 3.3)
del ponte al fine di evitare ulteriori infiltrazioni di acqua che potrebbero
compromettere la stabilità delle restanti parti del ponte.
Per facilitare la lettura del testo, di seguito, le pile sono numerate secondo
quanto riportato nella figura 3.5.
Il materiale storico raccolto sul ponte di Bagno di Piano comprende materiale
fotografico, materiale testuale e materiale telematico. Quasi tutto il mate-
riale raccolto nel presente lavoro è stato fornito dall’Ing. Pierluigi Tropea
della Provincia di Bologna. Inoltre è stato possibile in occasione di diversi
sopralluoghi, verificare lo stato attuale del ponte e le tecniche costruttive
adottate.
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Fig. 3.3: Lavori di impermeabilizzazione del ponte di Bagno per ridurre il
degrado derivante da infiltrazioni d’acqua
3.2 Rischio idraulico del Ponte di Bagno di
Piano
Poco prima del crollo del Ponte di Bagno è stata condotta un’analisi, dagli in-
gegneri Gianluca Gottardi e Giuseppe Simoni [9], sul comportamento idraulico
del tratto di fiume in corrispondenza del ponte. Lo studio idraulico si pro-
poneva di analizzare e valutare gli effetti idraulici sulle condizioni di deflusso,
durante un evento di piena, indotte dalla presenza del vecchio ponte di Bagno.
È noto come un ponte trattiene con il corso d’acqua ed il suo alveo un rap-
porto dipendente dall’interazione che si stabilisce tra le sue strutture (arcate
dell’impalcato, spalle, pile e loro funzioni) ed il corso stesso: la corrente (non
solo di piena), il suo alveo, generalmente mobile, ed il franco da assicurare
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Fig. 3.4: Vista ipografica, vista laterale e vista topografica del ponte di Bagno
di Piano
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rispetto alla quota d’intradosso [9].
La presenza del ponte dà luogo, nell’intorno del manufatto, a configurazioni
idrodinamiche e di moto che possono essere apprezzabilmente diverse dall’assetto
naturale: per la presenza, ad esempio, di un eventuale restringimento della
sezione dovuto alle spalle ed alle pile e per le erosioni che la presenza stessa
di ostacoli può produrre. Un’ulteriore aspetto importante da considerare
nell’analisi dei manufatti di attraversamento di corsi d’acqua riguarda il
franco di sicurezza, ovvero la differenza fra la minima quota di sottotrave
dell’impalcato o di intradosso o chiave di volta e la massima quota idromet-
rica corrispondente alla piena di progetto. Ciò al fine di permettere il deflusso
non solo di piene eventualmente superiori a quelle di progetto, ma sopratutto
per non ostacolare il passaggio di eventuali corpi galleggianti anche volumi-
nosi, come ad esempio alberi, che incastrandosi sotto il ponte, potrebbero
causare la parziale ostruzione delle luci.
Una tale ostruzione può creare condizioni di estrema pericolosità. Infatti, il
funzionamento in pressione o il sormonto del piano viabile, in aggiunta ad una
sollecitazione orizzontale (spinta idrodinamica) impropria delle strutture del
ponte, potrebbero determinare uno stato di deflusso rigurgitato verso monte
con sovralzo del livello dell’acqua non più contenibile entro l’alveo. Potrebbe
anche verificarsi un improvviso cedimento della struttura, con la formazione
di un’onda improvvisa che, liberando in brevissimo tempo l’invaso e i mate-
riali accumulati a monte, si propagherebbe verso valle con singolare potenza
distruttiva. I detriti del ponte crollato potrebbero viceversa costituire uno
sbarramento nell’alveo di magra con conseguenti deviazioni della corrente
causa di intensi fenomeni erosivi.
Dall’analisi è emerso come l’effetto idraulico, indotto dalla presenza del vec-
chio ponte di Bagno di Piano sulle condizioni di deflusso durante un evento
di piena nella tratta sottesa dal Fiume Reno è praticamente irrilevante [9].
Infatti durante il funzionamento in pressione di alcune arcate, nell’ipotesi che
il ponte resista alle spinte indotte dalla corrente, la differenza di quota del
pelo libero tra monte e valle dell’opera non supera i 12 cm.
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Fig. 3.5: Numerazione delle pile centrali
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Ciò è spiegabile immaginando il comportamento del Fiume Reno per un certo
tratto di pianura tra Sala Bolognese e Cento, in occasione di eventi di piena
di eccezionali dimensioni, simile a quello di un grande lago, il cui livello delle
acque non può essere influenzato se non in modo irrilevante dal fatto che al
suo interno si collochino o meno le pile del ponte.
La cassa di espansione di Bagnetto, infatti, è stat progettata con lo scopo di
aumentare il volume di invaso delle acque di piena, contribuendo così a ten-
erne più basso il livello a parità di evento idrologico; può essere paragonata,
quindi, ad uno sfioratore di troppo pieno di un serbatoio.
La condizione di potenziale rischio e fonte di motivata preoccupazione già al
tempo di questa analisi era il potenziale rischio di crollo delle arcate centrali
di maggiore altezza, che teoricamente consentirebbero il deflusso dei livelli
idrici più elevati, per effetto dell’azione della corrente di piena. Infatti il crollo
del ponte durante un evento di piena avrebbe potuto portare all’innesco di
fenomeni erosivi, deviazioni dell’alveo di magra per l’occlusione dell’alveo
attuale, e avrebbe potuto produrre pericoli anche per il nuovo ponte della
strada provinciale.
In occasione di questo studio era stata proposta la demolizione controllata
della struttura fatiscente prima che questa giungesse al suo naturale collasso.
3.3 Probabile ricostruzione del crollo
Il 29 gennaio del 2005 sono crollate tre delle quattro pile centrali del ponte e
le relative arcate (figura 3.6). Il ponte, a seguito della costruzione di un ponte
sostitutivo in struttura mista acciaio-calcestruzzo, è stato chiuso al traffico
veicolare, ma è rimasto a servizio della gente del posto.
Già negli anni precedenti al crollo il ponte aveva mostrato evidenti segni di
degrado sia nelle strutture in elevazione (evidenti fessure nelle arcate e nei
timpani), che nelle fondazioni delle pile. Dai racconti di un cantoniere che
si è occupato del ponte di Bagno nel periodo del crollo, è emerso che già
alcuni anni prima del crollo erano stati fatti dei lavori di manutenzione sulla
fondazione della pila 1 (vedi figura 3.5 per la numerazione delle pile) che
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Fig. 3.6: Ponte di Bagno di Piano poco dopo il crollo - immagine di giornale
aveva mostrato evidenti problemi di erosione idraulica (scalzamento).
Probabilmente il crollo è partito dal cedimento della pila in alveo con la rela-
tiva arcata. La pila adiacente, mancando la controspinta dell’arcata crollata,
non era in grado di fare fronte alle elevate azioni orizzontali. Si è così creata
una reazione a catena che ha portato al crollo delle restanti pile e arcate.
Si può notare, in questo caso, l’efficiente funzione delle pile-spalle, che, es-
sendo di dimensioni maggiori rispetto alle pile, riescono ad assorbire le azioni
orizzontali derivanti dalle arcate non ancora crollate. In questo modo si è
interrotta la reazione a catena di crollo delle pile.
Nel caso specifico, al momento del crollo,è rimasta in piedi la pila 3 (figura
3.5). Si è proceduto alla demolizione, per evidenti problemi di sicurezza della
pila 3 e l ’arcata che collega la questa pila e la pila-spalla, perché non era
possibile fare affidamento alla resistenza alle azioni orizzontali della pila 3.
Poche sono le informazioni a disposizione in quanto è stato necessario rimuo-
vere velocemente tutte le macerie per l’elevato pericolo di esondazioni, nel
caso in cui ci fosse stata una piena (figura 3.7).
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Fig. 3.7: Ponte di Bagno e letto del fiume Reno dopo la rimozione delle macerie
e la sistemazione del letto fluviale
3.4 Il quadro fessurativo
Il ponte di Bagno prima del crollo presentava forti segni di degrado e dunque
un quadro fessurativo molto pronunciato. Purtroppo è stato possibile risalire
compiutamente al quadro fessurativo solo in certe parti del ponte. Questo
perché non c’è un adeguata descrizione fotografica di tutte le parti della
struttura. Ciò nonostante è stato possibile ricostruire il quadro fessurativo
nelle sue parti essenziali, al fine di dare una corretta valutazione delle cause
del crollo e dunque del meccanismo di collasso.
Il ponte, prima del crollo, presentava una vasta gamma di fessure di diverse
dimensioni e che andavano a interessare diverse parti della struttura. Gran
parte delle fessure si erano formate nei timpani e negli archi; le pile invece
mostravano un quadro fessurativo molto ridotto.
La fessura più importante, sia per dimensioni che per elementi investiti, è
quella tra la pila 2 e la pila 3, rappresentata nelle figure 3.9 e 3.10 vista da
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Fig. 3.8: Ponte di Bagno dopo il crollo - rimozione delle macerie
sud e da nord rispettivamente. Questa fessura, probabilmente è da imputarsi
per effetto di un cedimento differenziale della pila 2 rispetto alla pila 3.
Nella stessa arcata, nelle vicinanze della pila 2, si trova una fessura all’intradosso,
che, coerentemente con la fessura prima descritta, deriva da un’abbassamento
relativo fra le pile 2 e 3.
Nelle due arcate comprese fra la pila 2 e la pila-spalla centrale sinistra (se
si guarda il ponte da nord) non si notano fessure di particolare rilievo. C’è
inoltre da dire che la documentazione fotografica di questa parte del ponte
non è molto esaustiva e dunque c’è una certa difficoltà nella descrizione del
danneggiamento del ponte. Dato il ridotto quadro fessurativo in questa parte
della struttura, è dunque possibile ipotizzare che anche la pila 1 (situata in
alveo e già soggetta ad interventi di manutenzione) abbia subito un cedimento
verticale, ma di dimensioni sicuramente inferiori rispetto a quello della pila
2.
Il dissesto così ipotizzato è confermato anche da alcune foto d’insieme del
ponte. Si veda ad esempio la figura 3.11: se si considera una linea ideale
che indica l’andamento del parapetto si può osservare il dissesto descritto in
questo paragrafo.
83
Il Ponte di Bagno di Piano
Fig. 3.9: Fessura rilevante nell’arcata compresa fra le pile 2 e 3 vista da sud
Fig. 3.10: Fessura rilevante nell’arcata compresa fra le pile 2 e 3 vista da nord
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Fig. 3.11: Foto della deformata del Ponte di Bagno
Elaborando questa immagine con un software di grafica standard si riesce a
stimare un cedimento di circa 10 cm nella pila 2 e di circa 5 cm nella pila 1.
Il parapetto del ponte in esame risulta molto danneggiato e anche parzial-
mente ricostruito. Si è deciso di non considerare queste fessure ai fini della
validazione dei modelli di calcolo, dato che il loro danneggiamento può derivare
anche da urti accidentali di veicoli.
Nelle figure 3.13 e 3.14 sono state riassunte le fessure rilevate dalle foto
storiche. Queste figure serviranno poi di seguito per il confronto con i risultati
dei vari modelli di calcolo, al fine della loro validazione.
La finalità della tesi è quella di valutare la capacità dei diversi modelli
F.E.M., di descrivere il comportamento statico dei ponti ad arco in mu-
ratura. In particolare viene studiato il caso del vecchio ponte di Bagno di
Piano in comune di Sala Bolognese. La bontà dei diversi modelli viene va-
lutata considerando la capacità di riprodurre il quadro fessurativo desunto
dalla documentazione storica.
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Fig. 3.12: Fessura all’intradosso nell’arcata compresa fra le pile 2 e 3 in
prossimità della pila 2, vista da nord
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Fig. 3.13: Quadro fessurativo del Ponte di Bagno visto da nord, rilevato me-
diante ispezione visiva, poco prima del crollo
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Fig. 3.14: Quadro fessurativo del Ponte di Bagno visto da sud, rilevato medi-
ante ispezione visiva, poco prima del crollo
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Analisi agli elementi finiti
4.1 Modellazione semplificata bidimensionale
Il primo passo nella modellazione del ponte di Bagno è stata la messa a punto
di un modello piano del ponte. Si è scelto di utilizzare il codice di calcolo com-
merciale Straus7. Lo scopo di questa prima modellazione era quello di dare
una prima interpretazione delle cause del crollo. Questo obiettivo è stato rag-
giunto imprimendo diversi cedimenti alle due pile in alveo, e confrontando le
tensioni di trazione derivanti dai cedimenti con il quadro fessurativo desunto
dalle foto storiche del ponte poco prima del crollo. A questo proposito sono
stati considerati i soli carichi gravitazionali agenti sulla struttura e congiun-
tamente il cedimento di due pile centrali. Nelle analisi piane ci si è limitati
all’ambito elastico-lineare.
Di seguito si passa a una descrizione sommaria del modello e alla presen-
tazione dei risultati dall’analisi. Per una più semplice esposizione dei risultati
si è adottata la numerazione delle pile secondo la figura 3.5.
4.1.1 Descrizione del modello
Il modello F.E.M., messo appunto in Straus7, è rappresentato nelle figure
seguenti. È composto da 192547 nodi e 62642 elementi a 8-nodi in stato
piano di tensione. Lo spessore dell’arco è suddiviso in 8 elementi e il resto
della mesh segue fedelmente questa suddivisione.
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Tab. 4.1: Proprietà degli elementi nel modello piano divisi per tipologia
n◦ tipologia E [MPa] ν [-] ρ [kg/m3] t [m]
1 pile, spalle, arcate 3000 0.25 2000 7
2 rinfianco 30 0.25 1000 7
3 riempimento 30 0.25 1800 7
Le proprietà meccaniche della muratura sono state desunte in questa fase
dal D.M. 14/09/05 Norme Tecniche per le costruzioni [4]. In particolare è
stata considerata una resistenza caratteristica a compressione dei mattoni
pari a 15 MPa ( fbk = 15 MPa) e una malta di classe M 2.5, con resistenza
caratteristica a compressione di 2.5 MPa ( fmk = 2.5 MPa).
Entrando con questi valori di resistenza caratteristica nella tabella fornita
dalla normativa italiana (tabella 2.3), si ricava una resistenza caratteristica
della muratura di 5 MPa (fk = 5 MPa). Per la determinazione del modulo
elastico E si è fatto riferimento al EC6 [3], che considera la possibilità di
ridurre a 600 fk il modulo elastico. Il modulo elastico di taglio G è stato
desunto dall’ espressione dell’Eurocodice (eq. 2.4). Considerando questi
valori dei moduli elastici si ricava un coefficiente di Poisson ν pari a 0.25.
Il materiale di rinfianco e di riempimento è stato modellato tenendo conto
solo del suo peso stabilizzante per l’arco (per la modellazione del materiale
di rinfianco e di riempimento si è assunto un modulo di Young trascurabile
rispetto a quello del materiale costituente l’arcata). Per tenere conto della
presenza del rinfianco alleggerito, e cioè delle voltine di muratura, si è con-
siderato una densità del materiale di rinfianco ridotta del 50 %. Le proprietà
appena descritte sono riassunte nella tabella 4.1.
Di seguito verranno discussi i risultati relativi a due diverse configurazioni
del ponte:
• ipotesi di perfetto appoggio delle pile del ponte, soggetto al carico grav-
itazionale;
• ponte con due pile cedevoli (cedimento delle pile 1 e 2 di 5 cm e 10 cm
rispettivamente), soggetto al carico gravitazionale.
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4.1.2 Ipotesi di perfetto appoggio delle pile
È stata svolta un’analisi statica del ponte in assenza di cedimenti differenziali
delle fondazioni con lo scopo di riprodurre la situazione di progetto del ponte e
assicurarsi dell’assenza di errori di progettazione. Questa analisi ha permesso
anche un confronto con il modello spaziale di cui al cap. successivo. Nelle
figure seguenti si riportano e commentano i principali parametri di interesse,
nelle quali è stata omessa la rappresentazione del rinfianco e del riempimento
(dato che non contribuiscono alla rigidezza della struttura, ma stabilizzano
le arcate in funzione del loro peso proprio).
Fig. 4.2: Tensioni principali di compressione nelle arcate centrali, si noti
l’andamento trapezoidale delle tensioni lungo la sezione trasversale
Nella figura 4.3 è rappresentato lo spostamento in direzione verticale DY,
con un valore massimo di 5 mm in corrispondenza delle campate centrali. È
da notare (figura 4.4), che in questa configurazione tutti gli archi rimangono
interamente compressi, con un livello di tensione facilmente sopportabile dalla
muratura in compressione. Da questa prima modellazione si desume che non
ci sono stati errori di progettazione, dato che lo stato tensionale del ponte in
questa configurazione è tale da non compromettere la sicurezza statica.
Nella figura 4.2 sono rappresentate ancora le tensioni principali di compres-
sione nella parte centrale del ponte (arcate adiacenti alle pile 1 e 2). Si può




Fig. 4.3: Spostamento verticale DY
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Fig. 4.4: Tensioni principali di compressione sul ponte completo, gli archi
risultano essere intermente compressi
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4.1.3 Pile cedevoli in alveo
Il cedimento differenziale delle pile rappresenta, come in generale per quasi
tutte le tipologie di ponti, un grande problema per la durabilità del ponte.
Infatti, per questi abbassamenti differenziali delle pile, si creano tensioni
di trazione che la struttura in muratura non riesce a sopportare, venendosi
a creare così un cinematismo che porta al collasso del ponte stesso. Nel
modello in esame si è cercato di ricostruire il meccanismo di collasso sulla
base del quadro fessurativo desunto dalle foto storiche poco prima del crollo.
Si è posta particolare attenzione alla parte di ponte compresa fra le due pile
spalle centrali.
Come già accennato nel capitolo 2, il metodo di validazione considerato è
quello della capacità del modello di ricostruire il quadro fessurativo poco
prima del crollo. In questo modello, avendo assunto il materiali perfettamente
elastico-lineari, è stato necessario indagare in quali zone si hanno le massime
tensioni principali di trazione. In queste zone della struttura, presentando
il materiale muratura una ridottissima resistenza a trazione, si andranno a
formare le prime fessure. È evidente, come l’assunzione di materiali elastico-
lineari sia lontana dalla realtà. Di conseguenza, dopo che si formano le prime
fessure, si avrà una redistribuzione delle tensioni. Del resto il comportamento
delle strutture in generale, ed in particolare delle strutture in muratura è
fortemente non-lineare.
Dato che, in questa fase, lo scopo è quello di avere un modello semplificato e
con un ridotto onere computazionale, si è deciso di identificare le fessure con
le zone in cui il materiale va in trazione.
Si ricorda a questo punto che il quadro fessurativo, desunto dalla documen-
tazione storica del ponte, è rappresentato schematicamente nelle figure 3.13
e 3.14. Al fine di riprodurre questo quadro fessurativo è stato impresso un
cedimento alle due pile situate in alveo. In particolare è stato imposto un
cedimento di 5 cm alla pila 1, e di 10 cm alla pila 2. Di seguito vengono ri-
portati i grafici di maggiore interesse, nei quali è rappresentata solo la parte
centrale del ponte:
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Fig. 4.5: Spostamento verticale DY della parte centrale del ponte soggetto
al carico gravitazionale e al cediemento differenziale delle due pile centrali
posizionate in alveo
Nella figura 4.5 è rappresentato lo spostamento verticale DY della parte cen-
trale del ponte. Per un confronto più immediato si è riportato nella figura
3.11 la foto del ponte di Bagno di piano nella sua configurazione deformata.
Si può osservare come l’andamento della deformata del modello (figura 4.5)
sia molto simile a quella desunta dalle foto storiche (figura 3.11).
Dalla figura 4.6, nella quale sono rappresentate le tensioni principali di trazione,
si può osservare che le parti dell’arcata nelle quali si ha la maggiore trazione
corrispondono alle parti del ponte maggiormente fessurate.
Si può così concludere come il modello piano, nonostante si fondi su delle
ipotesi molto semplificate, è capace di definire le zone nelle quali si formano
le fessure e dunque di dare una stima delle probabili cause del crollo. Ri-
mane da dire che il modello appena descritto non è molto oneroso in termini
computazionali, e dunque adatto a uno studio semplice dei ponti ad arco in
muratura.
Nel seguente paragrafo si passa a una descrizione più dettagliata del "mate-
riale" muratura, restando però sempre nell’ambito dell’elasticità-lineare.
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Fig. 4.6: Tensioni principali di trazione nelle arcate centrali del ponte
4.1.4 Applicazione della tecnica di omogeneizzazione
In questo paragrafo viene descritta l’applicazione della tecnica di omogeneiz-
zazione di cui al cap. II allo studio del comportamento statico del ponte di
Bagno di Piano. Lo scopo di questa modellazione è stato quello di valutare
l’applicabilità del modello di continuo ortotropo al caso in esame e di valutare
eventuali differenze fra questo modello e quello isotropo descritto nel para-
grafo precedente. L’ambito di applicazione è quello dell’elasticità-lineare.
Determinazione dei parametri elastici del continuo omogeneizzato
Il primo passo nella stesura di questo modello è la determinazione delle carat-
teristiche meccaniche del continuo omogeneizzato. A questo proposito oc-
corre fare un cenno alla formulazione di un legame costitutivo per un mate-
riale ortotropo.
In un materiale ortotropo esistono tre assi mutuamente ortogonali, chiamati
assi di simmetria materiale [8]. Nel sistema di coordinate definito da questi
tre assi (sistema di coordinate materiali), il comportamento del materiale è
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descritto dai seguenti parametri:
E1, E2, E3 = moduli di rigidezza normale
G12, G23, G31 = moduli di rigidezza a taglio
ν12, ν13, ν21, ν23, ν31, ν32 = coefficienti di Poisson
Il generico coefficiente di Poisson νij è definito come il rapporto fra le di-





quando il carico uniassiale è applicato nella direzione i. Data la simmetria
della matrice di legame elastico, i sei coefficienti di Poisson sono legati me-
diante le seguenti relazioni:
ν12E2 = ν21E1
ν23E3 = ν32E2 (4.2)
ν31E1 = ν13E3
Per un solido 3D la matrice di legame costitutivo inverso C, che è l’inversa
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Tab. 4.2: Dimensione del Mattone Bolognese ed indicazione delle variabili
legate alla geometria del mattone per le due tessiture presenti nella muratura
del Ponte di Bagno (dimensioni in mm)
pile arcate
W = 140 280
T = 55 55
H = B = 10 10
Le relazioni appena definite sono valide solo nel sistema di riferimento mate-
riale.






































Al fine della determinazione dei parametri elastici bisogna individuare le
differenti tessiture presenti nell’oggetto di studio. Si distinguono:
• le pile: in cui i mattoni sono disposti di testa,
• le arcate: in cui i mattoni sono disposti radialmente.
Fatte queste osservazioni è immediato constatare la necessità di definire due
continui omogeneizzati da utilizzare nell’analisi.
Il ponte di Bagno è stato costruito con il classico Mattone Bolognese, delle
dimensioni contenute nella tabella 4.2, ed è stata assunta, in fase di model-
lazione, una malta con le seguenti caratteristiche meccaniche:
Eh = Eb = 200 MPa (4.8)
Gh = Gb = 100 MPa
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Tab. 4.3: Costanti elastiche dei due continui equivalenti, introdotti per
l’analisi statica piana del ponte di Bagno (valori in MPa)
pile arcate
A1111 = E1 = 1400 4582
A2222 = E2 = 1100 1100
A1212 = G12 = 1866 5239
Sostituendo, per le due tessiture rispettivamente, questi valori nelle 2.40, i
due continui equivalenti vengono ad avere le seguenti caratteristiche elastiche:
Discussione dei risultati
Di seguito vengono discussi i risultati ottenuti con l’applicazione della tecnica
di omogeneizzazione, descritta nel capitolo 3, allo studio statico del ponte di
Bagno in campo elastico-lineare. È stato considerato solo l’ipotesi di perfetto
appoggio delle pile al fine di poter confrontare i risultati di questo modello
con quelli del modello di cui al paragrafo 4.2.
Nella figura 4.7 è rappresentata la vista sul modello F.E.M. piano ortotropo
implementato nel codice commerciale Straus7. È da notare come le pile e
le arcate siano costituiti da materiali diversi tra loro; questo per la diversa
tessitura che essi presentano.
Nella figura 4.8 sono rappresentati gli abbassamenti verticali DY (in direzione
y). Da un confronto con la figura 4.3, si può notare una differenza dello
spostamento massimo di ca. il 15 %. Questa differenza è dovuta in parte alla
differente modellazione dei materiali, ma anche alla differenza nei parametri
sia geometrici che meccanici per la descrizione della muratura. Difatti nel
caso del modello isotropo i dati di input sono le resistenze dei mattoni e
della malta: partendo da questi dati la normativa fornisce indicazioni sulla
resistenza della muratura, e da questa è possibile ricavare i moduli elastici
da inserire nel modello. Nel caso del modello ortotropo invece, i dati di
input sono le dimensioni dei mattoni e dei giunti di malta e le caratteristiche
elastiche della malta.
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Fig. 4.9: Modello piano ortotropo del ponte di Bagno: diagramma delle ten-
sioni principali di compressione
103
Analisi agli elementi finiti
Fig. 4.10: Geometria del Ponte di Bagno di Piano: rendering in AutoCad
Giova rilevare che i valori adottati nei vari modelli, non derivano da prove
dirette sulla muratura, ma bensì da valori medi ritenuti adeguati al caso di
studio. Segue che i diversi dati di input non appartengono agli stessi mate-
riali, e dunque non descrivono necessariamente lo stesso tipo di muratura.
Al fine di avere un paragone esatto fra i due modelli, sarebbe necessario
eseguire delle prove sperimentali su mattoni, malta e muratura in modo da
essere sicuri di utilizzare dati di input congruenti fra loro, cioè appartenenti
ad una stessa muratura.
Nella figura 4.9 sono rappresentate le tensioni principali di compressione del
modello ortotropo del ponte di Bagno. Le considerazioni sono analoghe a
quelle del modello isotropo. Ai fini di un confronto con il modello piano
isotropo vale ancora quanto detto per il diagramma degli spostamenti verti-
cali.
4.2 Il modello tridimensionale
Dopo aver affrontato lo studio del ponte di Bagno con un modello F.E.M.
piano, si passa ora a una modellazione F.E.M. spaziale del ponte di Bagno.
La scelta di passare a un modello più dettagliato deriva:
• dalla necessità di definire con un maggiore grado di dettaglio la geo-
metria delle parti costituenti il ponte (come ad esempio il rinfianco
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alleggerito o la muratura a sacco delle pile),
• dalla possibilità di utilizzare un elemento finito speciale (il "SOLID65"),
capace di schiacciarsi in compressione e di fessurarsi in trazione, e
dunque di rappresentare meglio il comportamento meccanico della mu-
ratura.
Di seguito verranno discussi tutti gli aspetti legati alla modellazione spaziale
del ponte di Bagno, dal software utilizzato all’impostazione dell’analisi non-
lineare, e discussi i risultati ottenuti. Verranno inoltre confrontati i risultati,
quando possibile, di questo modello con quelli dei modelli piani precedenti,
sia in termini di caratteristiche deformative e tensionali che in termini di
onere computazionale, al fine di valutare i vantaggi e gli svantaggi dei vari
modelli.
4.2.1 Gli strumenti di analisi
Il codice di calcolo agli elementi finiti utilizzato per l’analisi è conosciuto
sotto la sigla di Ansys (Analysis System). Questo programma di calcolo
basato sulla teoria degli elementi finiti, implementa una serie di problemi
tipici del campo dell’analisi strutturale, anche in presenza di accoppiamenti
di materiali diversi. Come quasi tutti i codici agli elementi finiti, esso è
organizzato in tre moduli:
• Preprocessing: modulo in cui viene preparato il modello (geometria,
discretizzazione, definizione delle leggi costitutive dei materiali, ecc);
• Solution: in questo modulo si definiscono le interazioni con l’esterno
(definizione carichi e vincoli, definizione della tipologia di analisi, lancio
dell’analisi);
• Postprocessing: ambiente in cui si analizzano i risultati (deformazioni,
sforzi, spostamenti, concrete plot).
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Fig. 4.11: Geometria dell’elemento SOLID45 nel codice di calcolo commerciale
Ansys 11
E’ importante sottolineare che durante l’esecuzione delle tre fasi di lavoro, il
programma interagisce con l’utente segnalando, tramite un sistema operativo
“a finestre” eventuali errori o anomalie riscontrate, permettendo allo stesso le
dovute correzioni dell’algoritmo di input. Il cuore del programma è costituito
da solutori di sistemi di equazioni che di volta in volta vengono impostati
per descrivere il modello più o meno complesso. Il codice possiede una vasta
libreria con diverse tipologie di elementi finiti.
Per le simulazioni fatte in questo studio, si è ricorso all’uso di tre tipi di
elementi finiti: l’elemento finito "SOLID45", l’elemento finito "SOLID65" e
l’elemento finito "LINK10". Di seguito verranno brevemente discussi questi
tre tipi di elementi al fine di cogliere gli aspetti caratterizzanti delle analisi
svolte.
L’elemento brick in ANSYS: il SOLID45
L’elemento SOLID45 (figura 4.11) è utilizzato per la modellazione spaziale
di strutture solide. L’elemento è definito da 8 nodi aventi tre gradi di libertà
per nodo: traslazione nelle direzioni x, y e z [10].
Questo elemento supporta il comportamento plastico, la fatica, il rigonfia-
mento, l’incrudimento e le grandi deformazioni.
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Fig. 4.12: Geometria dell’elemento SOLID65 nel codice di calcolo commerciale
Ansys 11
L’elemento brick con non-linearità meccanica: il SOLID65
L’elemento SOLID65 (figura 4.12) può essere utilizzato per modellazioni 3-D
di solidi con o senza armature interne. Il solido consente lo schiacciamento e
la fessurazione, ed è dunque adatto alla modellazione, ad esempio, di strut-
ture in cemento armato, in muratura, ma anche di compositi rinforzati e
roccia [11]. L’elemento è definito da 8 nodi, aventi ognuno 3 gradi di libertà:
traslazione nelle direzioni x, y e z.
L’elemento SOLID65 è simile all’elemento SOLID45 con l’aggiunta della ca-
pacità di schiacciarsi e di fessurarsi. In aggiunta consente la presenza di
quattro differenti materiali all’interno di ogni elemento: una matrice (ad es-
empio il calcestruzzo, e di seguito chiamata calcestruzzo), ed un massimo di
3 materiali di rinforzo.
Le assunzioni e le restrizioni di questo elemento sono:
1. La fessurazione è permessa in 3 direzioni mutuamente ortogonali, in
corrispondenza di ogni punto di integrazione.
2. Se il materiale si fessura in corrispondenza di un punto di integrazione,
il processo di fessurazione è modellato attraverso la modifica locale delle
proprietà del materiale
3. Il materiale è assunto inizialmente isotropo
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4. Qualora venga fatto uso della capacità di rinforzo dell’elemento, si as-
sume che il rinforzo sia "spalmato" su tutto il volume.
5. In aggiunta alla capacità di schiacciarsi e di fessurarsi, il materiale si
può anche plasticizzare, secondo il criterio di Drucker-Prager.















Nr = numero dei materiali di rinforzo (con un massimo di tre)
vRi = rapporto tra il volume del materiale di rinforzo i e il volume totale
dell’elemento
Dc = matrice costitutiva del calcestruzzo (definita dall’equazione 4.10)
[Dr]i = matrice costitutiva per il rinforzo i, definito dall’ equazione 4.11




(1 + ν) (1− 2ν)
⎡
⎢⎢⎢⎢⎢⎢⎢⎣
(1− ν) ν ν 0 0 0
ν (1− ν) ν 0 0 0
ν ν (1− ν) 0 0 0
0 0 0 (1−2ν)
2
0 0
0 0 0 0 (1−2ν)
2
0






E = modulo di Young dell calcestruzzo,
ν = coefficiente di Poisson del calcestruzzo.
L’orientamento del rinforzo i-esimo all’interno di un elemento è raffigurato
nella figura 4.13. Il sistema di riferimento dell’elemento è espresso da (X,
Y, Z) e (xri , yri , zri ) descrive il sistema di coordinate del rinforzo i-esimo.
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Eri 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0


























Eri = modulo di Young del rinforzo i-esimo.
Fig. 4.13: Orientamento del rinforzo i-esimo all’interno dell’elemento
Si può notare come l’unica componente di tensione diversa da zero è σrxx,
che rappresenta la tensione normale nella direzione xri del rinforzo i-esimo.
Questa direzione è legata al sistema di coordinate dell’elemento (X, Y, Z)























θi è l’angolo compreso fra la proiezione dell’asse xri sul piano XY e l’asse
X,
φi è l’angolo fra l’asse xri ed il piano XY
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eri sono i coseni direttori tra l’asse xri e gli assi X, Y, Z dell’elemento
Una volta definito il legame costitutivo del rinforzo nelle coordinate allineate
con l’orientamento del rinforzo stesso, è necessario procedere a una trasfor-







in modo da esprimere il comportamento del materiale del rinforzo nelle coor-
dinate globali.
Comportamento non lineare Come accennato in precedenza, la matrice
del materiale (ad esempio il calcestruzzo, e di seguito chiamato in questo
modo) può essere soggetto a plasticizzazione, a fatica, a fessurazione e a
schiacciamento. Le formulazioni di plasticità e fatica sono le stesse di quelle
implementate nel SOLID45. Il modello di calcestruzzo del materiale, che im-
plementa la possibilità del materiale di schiacciarsi e di fessurarsi, è capace
di descrivere il comportamento elastico, di fessurazione e di schiacciamento.
Se il comportamento è elastico, il calcestruzzo è considerato come materiale
elastico lineare; se invece il comportamento è di fessurazione o di schiac-
ciamento, la matrice costitutiva elastica viene modificata per ogni modo di
frattura.
Modellazione della fessurazione La presenza di una fessura in cor-
rispondenza di un punto di integrazione, è rappresentato attraverso la mod-
ifica della relazione tensione-deformazione attraverso l’introduzione di un
piano di debolezza del materiale nella direzione normale alla faccia della fes-
sura. Il coefficiente di trasmissione del taglio βt rappresenta una diminuzione
della resistenza al taglio per i carichi applicati, che producono uno slittamento
(taglio) sulla superficie di frattura. La relazione tensione-deformazione per
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1−ν 0 0 0
0 0 0 βt
2
0 0
0 0 0 0 1
2
0





dove l’indice ck indica che la relazione fra tensioni e deformazioni si riferisce
a un sistema di coordinate parallelo alla direzione principale di tensione,
con l’asse xck perpendicolare alla faccia della fessura. Rt è il modulo secante
definito secondo la figura 4.14 (Rt tende a zero quando la soluzione converge).
Fig. 4.14: Definizione del modulo secante
Nella figura 4.14 ft indica la tensione monoassiale di fessurazione, e Tc il
moltiplicatore di rilassamento tensionale.
Se la fessura si chiude, allora tutta la tensione di compressione in direzione
normale al piano della fessura viene trasmessa attraverso quest’ultima, e
assume rilevanza il coefficiente βc di trasmissione del taglio. In questo caso
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(1 + ν) (1− 2υ)
⎡
⎢⎢⎢⎢⎢⎢⎢⎣
(1− υ) υ υ 0 0 0
υ (1− υ) υ 0 0 0
υ υ (1− υ) 0 0 0




0 0 0 0 (1−2ν)
2
0






La relazione fra tensioni e deformazioni per un calcestruzzo che si è fessurato








E 0 0 0 0 0
0 R
t
E 0 0 0 0
0 0 1 0 0 0
0 0 0 βt
2(1+ν) 0 0
0 0 0 0 βt
2(1+ν) 0












(1 + ν) (1− 2υ)
⎡
⎢⎢⎢⎢⎢⎢⎢⎣
(1− υ) υ υ 0 0 0
υ (1− υ) υ 0 0 0
υ υ (1− υ) 0 0 0




0 0 0 0 (1−2ν)
2
0






Infine la relazione tensione-deformazione per un calcestruzzo che si è fessurato








E 0 0 0 0 0
0 R
t
E 0 0 0 0
0 0 1 0 0 0
0 0 0 βt
2(1+ν) 0 0
0 0 0 0 βt
2(1+ν) 0







Se tutte e tre le fessure si richiudono, vale l’equazione 4.17. In totale ci sono
16 possibili combinazioni di disposizione delle fessure e conseguenti modi-
















dove Tck ha ancora la forma della trasformazione di Schnobrich.
L’indicatore dello stato della fessura (fessura aperta o richiusa), in corrispon-
denza dei punti di integrazione, è basato su un valore di deformazione εckck,
chiamato deformazione di fessurazione. Nel caso di una possibile fessurazione









y + εckz se il materiale non si è fessurato
εckx + νεckz se il materiale si è fessurato in direzione y




















{ε0} è la deformazione totale modificata (nel sistema di coordinate dell’elemento)










in cui si è indicato con n il numero dell’attuale sotto-passo di carico, con©
εeln−1
ª
la deformazione elastica del sotto-passo di carico precedente, con
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Fig. 4.15: Geometria dell’elemento LINK10 nel codice di calcolo commerciale
Ansys 11
Se εckck è minore di zero, la fessura associata viene considerata chiusa. Viene
considerata aperta invece se εckck risulta essere maggiore o uguale a zero. Se,
in un determinato punto di integrazione, si forma per la prima volta una
fessura, allora la fessura viene considerata aperta per la prossima iterazione.
Modellazione dello schiacciamento Il materiale si ritiene schiacciato
in un punto di integrazione, se va in crisi per compressione mono-, bi- o trias-
siale. Nell’elemento SOLID65, lo schiacciamento è definito come la completa
deteriorazione dell’integrità strutturale del materiale. Nelle condizioni di
schiacciamento, la rigidezza del materiale risulta essere degradata in modo
tale, che il contributo alla rigidezza dell’elemento nel punto di integrazione
può essere ignorato.
L’elemento LINK10
L’elemento LINK10 è una biella 3-D, e ha la caratteristica speciale di reagire
solo a compressione (compression-only) o solo a trazione (tension-only). Con
l’opzione tension-only, l’elemento viene ad avere rigidezza nulla se l’elemento
va in compressione (simulando il comportamento di un cavo o di una catena).
L’opzione compression-only, invece, può essere utile nella modellazione del
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terreno sottostante una fondazione.
Questo elemento presenta tre gradi di libertà a ogni nodo: traslazione nell3
direzioni x, y e z; inoltre non presenta alcuna rigidezza flessionale. Si assume
che la tensione sia uniforme su tutto l’elemento.
La matrice di rigidezza ed i vettori dei carichi vengono generati nelle coor-
dinate locali dell’elemento, e devono di conseguenza essere convertite nel







C1 0 0 −C1 0 0
0 0 0 0 0 0
0 0 0 0 0 0
−C1 0 0 C1 0 0
0 0 0 0 0 0





A indica l’area della sezione trasversale, E il modulo di Young, L la
lunghezza dell’elemento eC1 è un coefficiente che varia in funzione dell’opzione
scelta (compression-only o tension-only)
4.2.2 Il modello
Il modello 3-D del ponte di Bagno di Piano (figura 4.16), implementato nel
codice commerciale ANSYS 11, si compone di un totale di 20255 nodi. In
questa modellazione ci si è limitati a modellare solo la parte centrale del
ponte compresa fra le due pile-spalle centrali. Questa scelta è fondata sulla
considerazione che le pile-spalle, presentando dimensioni maggiori rispetto
alle pile, dividono staticamente il ponte (cfr. capitolo 1). È stato possibile
osservare questo comportamento anche nei modelli piani precedentemente
discussi. In particolare si è visto che un cedimento di una qualsiasi pila
altera lo stato tensionale sensibilmente solo nelle due arcate adiacenti.
Nelle figure seguenti è rappresentata la geometria del modello F.E.M.. Gli
elementi utilizzati nel modello sono quelli descritti nei paragrafi precedenti: il
SOLID45, il SOLID65 e il LINK10. Nella tabella 4.4 si riassume brevemente
l’impiego di tali elementi nella modellazione delle diverse parti del ponte.
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Fig. 4.16: Modello spaziale in Ansys: vista assonometrica
Fig. 4.17: Modello spaziale in Ansys: vista laterale
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Fig. 4.18: Modello spaziale in Ansys: vista frontale
L’elemento SOLID65 è stato utilizzato nelle parti del ponte in cui si
prevedeva l’insorgere di tensioni di trazione e dunque la formazione delle
fessure. Si è inoltre scelto di considerare un comportamento isotropo del
materiale per l’impossibilità di implementare un materiale di tipo ortotropo
nell’elemento SOLID65. Per le pile si è scelto di utilizzare l’elemento SOLID45
per non appesantire ulteriormente l’analisi, dato che le pile, secondo quanto
visto dai modelli piani, non sono interessati da rilevanti tensioni di trazione.
Le arcate, i timpani ed il rinfianco alleggerito, invece, sono stati modellati
con l’elemento SOLID65 in modo da riuscire a cogliere il quadro fessurativo.
Il sacco delle pile ed il riempimento, costituiti in parte da materiale sciolto ed
in parte da calcestruzzo di bassa qualità, sono stati modellati con l’elemento
SOLID45.
Nel modello sono stati implementati quattro materiali, con le caratteristiche
meccaniche indicate nella tabella 4.5, dove E indica il modulo di Young,
υ il coefficiente di Poisson, fcracking la resistenza a trazione del materiale e
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Fig. 4.19: Modello spaziale in Ansys: dettaglio della base delle pile. Model-
lazione di un cediemento differenziale delle pile mediante l’ausilio degli ele-
menti biella LINK10
fcrushing la resistenza a compressione del materiale.
Il materiale 1 è stato associato all’elemento SOLID65, il materiale 2 alle
pile, il materiale 3 al rinfianco ed al riempimento ed infine il materiale 4 agli
elementi LINK10. Le caratteristiche meccaniche adottate sono le stesse del
capitolo 4 (modello isotropo), e dunque quelle desunte dalle Norme Tecniche
per le Costruzioni [4] e dall’Eurocodice 6 [3]. Per la modellazione del sacco
delle pile e del riempimento, è stato invece considerato un materiale avente
un modulo di Young inferiore di un ordine di grandezza rispetto a quello
della muratura.
L’elemento LINK10 è stato utilizzato nella modellazione delle fondazioni delle
due pile in alveo (pila 1 e 2, figura 3.5). Lo scopo era quella di fare avvenire
prima l’assestamento del ponte per effetto del peso proprio e solo poi fare
avvenire i cedimenti alle due pile in alveo. A questo proposito le due fon-
dazioni in questione sono state modellare con gli elementi LINK 10 (figura
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Tab. 4.4: Modello 3-D: tipologie di elementi utilizzati e loro applicazione alle









Tab. 4.5: Modello 3-D: caratteristiche meccaniche dei materiale (valori in
MPa)
E ν fcracking fcrushing
materiale 1 3000 0.25 0.05 0.5
materiale 2 3000 0.25 - -
materiale 3 300 0.25 - -
materiale 3 3000 0.25 - -
4.19), reagenti solo a compressione, e a questi è stato poi applicato un carico
verticale via via crescente fino al raggiungimento del cedimento necessario.
In particolare è stato imposto un cedimento di ca. 5 cm alla pila 1 e di ca. 10
cm alla pila 2. Giova rilevare come questa soluzione nella modellazione delle
fondazioni è efficace anche ai fini di un analisi di tipo pushover del ponte. Le
bielle, reagendo solo a trazione, simulano in modo corretto il comportamento
del terreno.
Fig. 4.20: Modello spaziale in Ansys: vista aerea
Nelle figure seguenti sono rappresentate alcune viste del modello spaziale
in Ansys 11. La figura 4.17 mostra una vista laterale, la figura 4.18 una
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vista frontale e la figura 4.20 una vista aerea del modello. Una particolare
attenzione è stata posta alla modellazione del rinfianco alleggerito costituito
da quattro piccoli voltini (figura 4.21).
La mesh è costituita da tetraedri solidi, della dimensione caratteristica di 0.7
m, in modo da non rendere eccessivamente oneroso il processo di soluzione.
Una soluzione più efficace sarebbe la modellazione del ponte con elementi di
forma esaedrica. Questo perchè, nell’elemento SOLID65, il crack ha luogo
nei punti di integrazione (punti di Gauss), i quali in un tetraedro non hanno
una disposizione efficace. In questo lavoro si è scelto di utilizzare comunque
una mesh costituita da tetraedri per le difficoltà nella discretizzazione dovute
alla particolare forma degli elementi costituenti il ponte di Bagno di Piano.




Di seguito vengono discussi i risultati dell’analisi non-lineare in Ansys 11
descritta nel paragrafo precedente. Lo scopo principale è stato, come già
accennato, quello della ricostruzione del quadro fessurativo. Si ricorda a
questo punto, che le figure 3.13 e 3.14 riassumono il quadro fessurativo del
ponte di Bagno di Piano desunto dalla documentazione storica.
I risultati dell’analisi di maggiore interesse sono l’andamento degli sposta-
menti verticali e il quadro fessurativo. Il quadro riassuntivo dei risultati
dell’analisi è rappresentato nelle figure 4.22, 4.23, 4.24 e 4.25.
L’analisi è impostata su quattro passi temporali fittizi, in ognuno dei quali
viene aumentata di volta in volta il cedimento delle due pile in alveo. La pila
2 si abbassa sempre del doppio della pila 1 (figura 3.5). Al tempo t = 1 il
ponte è sottoposto al solo peso proprio, al tempo t = 4 le pile 1 e 2 in alveo
hanno raggiunto un cedimento finale di 10 cm e 5 cm rispetivamente.
Nelle figure 4.26, 4.27, 4.28 e 4.29 vengono presentate le figure contenenti gli
abbassamenti DY per i diversi istanti di carico. Si può notare come all’istante
1 il cedimento delle fondazioni di tutte le pile risulta essere nullo.
Nelle figure 4.30, 4.31, 4.32 e 4.33 invece, viene illustrata l’evoluzione del
quadro fessurativo all’aumentare del cedimento delle due pile in alveo.
Si può notare come in questa analisi non sia stato possibile arrivare ai cedi-
menti prefissati di 5 e 10 cm nelle pile 1 e 2 rispettivamente. Questo deriva da
problemi di convergenza del modello. Come si può vedere nella figura 4.41,
gran parte delle tensioni di trazioni si concentrano nel parapetto del ponte in
prossimità delle pile. Fatte queste osservazioni è possibile non tenere conto
nella modellazione di questi elementi, sapendo che saranno comunque forte-
mente danneggianti. Questa assunzione permette di impostare un nuovo
modello e di arrivare ai cedimenti prefissati. L’evoluzione degli spostamenti
verticali e del quadro fessurativo è rappresentata nelle figure 4.34, 4.35, 4.36,
4.37 e 4.38, 4.39, 4.40, 4.41 rispettivamente.
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Fig. 4.22: Modello 3-D in ANSYS con parapetto: evoluzione dello spostamento
verticale all’aumentare del cedimento delle due pile in alveo (pile 1 e 2)
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Fig. 4.23: Modello 3-D in ANSYS con parapetto: evoluzione dl quadro fessu-
rativo all’aumentare del cedimento delle due pile in alveo (pile 1 e 2)
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Fig. 4.24: Modello 3-D in ANSYS senza parapetto: evoluzione dello sposta-




Fig. 4.25: Modello 3-D in ANSYS senza parapetto: evoluzione dl quadro
fessurativo all’aumentare del cedimento delle due pile in alveo (pile 1 e 2)
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Da questa osservazione si evince come l’esperienza dell’utente di questi stru-
menti di calcolo, sia alla base di una corretta analisi. Generalmente non
è necessario modellare la geometria del ponte nei minimi particolari, ma
resta all’utente il compito di decidere quali dettagli sono significativi ai fini
dell’analisi.
L’evoluzione degli spostamenti verticali, di questo secondo modello, è illus-
trata nelle figure 4.34, 4.35, 4.36 e 4.37.
Nelle figure 4.38, 4.39, 4.40 e 4.41 è rappresentata l’evoluzione del quadro
fessurativo all’aumentare del cedimento delle due pile in alveo. Si può notare
come in questa analisi, a differenza della precedente, sia possibile giungere ai
valori di cedimento prefissati.
Mettendo a confronto i risultati di questa analisi tridimensionale con quelli
del modello semplificato bidimensionale si può osservare una buona coin-
cidenza per quanto riguarda il campo di spostamento. Il modello spaziale
però, considerando un comportamento non-lineare della muratura, permette
di giungere a una descrizione accurata anche del quadro fessurativo.
Un’analisi di questo tipo, dunque, costituisce la base necessaria per risalire
alle cause del crollo del ponte, per individuare gli interventi di miglioramento
strutturale, per ulteriori analisi strutturali di tipo pushover [13] e per com-
prendere se, con eventuali interventi di manutenzione, sia possibile evitare il
crollo della struttura.
Confrontando i grafici risultanti dall’analisi con le figure 3.13 e 3.14, si può
notare come il modello riesca a cogliere abbastanza bene la posizione delle
fessure reali. Purtroppo, come già accennato nella descrizione del modello
semplificato bidimensionale, non è stato possibile desumere correttamente il
quadro fessurativo esistente dalle fonti storiche in tutte le parti del ponte.
Attraverso questo modello però è stato possibile avere una visione globale del
quadro fessurativo, anche nelle parti in cui la documentazione fotografica non
è stata esaustiva. Conviene inoltre rilevare che le fessure dedotte da questo
modello sono in accordo con i meccanismi di collasso descritti nel capitolo 2.
Si giunge così alla conclusione, che una modellazione di questo tipo risulta
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adatta a rappresentare il comportamento statico di ponti ad arco in mu-
ratura. Rimane però da dire che una modellazione non-lineare di questo
tipo, rispetto a una modellazione lineare piana, è molto più onerosa in ter-
mini computazionali e necessita dunque di calcolatori con un elevata potenza
di calcolo.
Per avere un grado di dettaglio ancora superiore, sarebbe necessario:
• ricavare i parametri meccanici della muratura direttamente da prove in
sito o da prove in laboratorio su campioni di muratura,
• ricercare una mesh più fitta costituita da esaedri,
• modellare il sacco delle pile mediante un modello alla Drucker-Prager
(questo aspetto diventa importante solo nel caso della presenza di azioni
orizzontali).
127
Analisi agli elementi finiti
Fig. 4.26: Modello 3-D in Ansys con parapetto: spostamenti verticali
all’istante 1. Il ponte è soggetto solo al peso proprio.
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Fig. 4.27: Modello 3-D in Ansys con parapetto: spostamenti verticali
all’istante 2
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Fig. 4.29: Modello 3-D in Ansys con parapetto: spostamenti verticali
all’istante 4. Il ponte è soggetto al peso proprio ed al cedimento delle pile 1
e 2 situate in alveo.
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Fig. 4.30: Modello 3-D in Ansys con parapetto: evoluzione del quadro fessu-
rativo all’istante 1. Il ponte è soggetto solo al peso proprio.
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Fig. 4.31: Modello 3-D in Ansys con parapetto: evoluzione del quadro fessu-
rativo all’istante 2.
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Fig. 4.33: Modello 3-D in Ansys con parapetto: evoluzione del quadro fessu-
rativo all’istante 4. Il ponte è soggetto al peso proprio e le pile 1 e 2 hanno
ceduto di 5 e 10 cm rispettivamente.
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Fig. 4.34: Modello 3-D in Ansys senza parapetto: spostamenti verticali
all’istante 1. Il ponte è soggetto solo al peso proprio.
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Fig. 4.35: Modello spaziale in Ansys senza parapetto: spostamenti verticali al
passo 2
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Fig. 4.37: Modello spaziale in Ansys senza parapetto: spostamenti verticali
al passo 4. Il ponte è soggetto al peso proprio e le due pile 1 e 2 si sono
abbassate di 5 e 10 cm rispettivamente.
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Fig. 4.38: Modello spaziale in Ansys senza parapetto: quadro fessurativo al
tempo 1. Il ponte è soggetto solo al peso proprio.
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Fig. 4.39: Modello spaziale in Ansys senza parapetto: quadro fessurativo al
tempo 2
141
Analisi agli elementi finiti




Fig. 4.41: Modello 3-D in Ansys senza parapetto: quadro fessuratio al tempo
4.
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Questo lavoro ha affrontato alcuni aspetti sulla modellazione e l’analisi di
ponti ad arco in muratura. In particolare si è fatto riferimento al caso studio
del ponte di Bagno di Piano. Le analisi svolte hanno permesso di mettere in
luce diverse informazioni utili alla comprensione del comportamento di tali
strutture.
In particolare le indagini svolte considerando diversi livelli di dettaglio e
strumenti di modellazione, hanno permesso di chiarire quali siano i difetti e
i vantaggi dei differenti approcci.
Come parametro di validazione di questi modelli si è scelto quello della ca-
pacità di ricostruzione del quadro fessurativo desunto dalla documentazione
storica del ponte. È stato mostrato come anche impiegando un modello
piano semplificato del ponte si riesca ad individuare le zone nelle quali si
formano le fessure. Una più accurata modellazione può essere fatta tramite
un’analisi non lineare, eventualmente con meccanismi di danno del materiale.
In questo lavoro il meccanismo di danno considerato prevede una superficie
limite definita dai parametri di resistenza a trazione e compressione della mu-
ratura. Il meccanismo di danno modifica la matrice costitutiva incrementale
ogni qual volta si verifichi l’apertura di una fessura. Nel complesso emerge
che il modello tridimensionale del ponte di Bagno, rispetto a quello semplifi-
cato bidimensionale, è uno strumento molto valido per la localizzazione delle
principali criticità. Si può però notare come anche il modello piano sia capace
di riprodurre bene l’andamento degli spostamenti verticali.
Si è anche visto come la cura dei dettagli costruttivi nella modellazione può
essere a sfavore del buon andamento dell’analisi, dato che un grado di det-
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taglio troppo elevato può portare a problemi di convergenza. Gioca infatti un
ruolo fondamentale l’esperienza del modellatore, che deve trovare un giusto
compromesso ai fini dell’analisi che vuole svolgere. Per una corretta de-
scrizione della geometria diventa quasi obbligata la scelta di operare nelle
coordinate spaziali, in modo da poter descrivere compiutamente le parti cos-
tituenti del ponte, come ad esempio il rinfianco alleggerito.
Si è inoltre visto come le tecniche di omogeneizzazione sono utili per descri-
vere la muratura, in particolare in quei casi in cui si ha una tessitura regolare,
come nel caso del ponte di Bagno di Piano, e le proprietà meccaniche degli
elementi sono conosciute. La tecnica di omogeneizzazione adottata ha for-
nito un modello continuo, omogeneo e ortotropo della muratura, che si presta
abbastanza bene all’implementazione nei modelli bidimensionali dei ponti ad
arco in muratura. Questo permette di avere una descrizione più realistica
delle strutture in muratura.
Un’altro possibile approccio allo studio dei ponti ad arco in muratura è
l’utilizzo di programmi di calcolo, come il Ring 2.0 [25], i quali si basano
sulla teoria dei meccanismi di collasso delle strutture ad arco in muratura.
Questi programmi permettono anche il calcolo del moltiplicatore di collasso
del ponte. È fondamentale rilevare come modelli di questo tipo siano in
perfetto accordo con modelli F.E.M. non-lineari, come dimostrato in [17].
Nel complesso le conoscenze acquisite con il presente lavoro costituiscono la
base necessaria per l’esecuzione di analisi finalizzate ad individuare i possibili
interventi di miglioramento strutturale, così come per ulteriori e più specifiche
analisi strutturali sia in regime statico che dinamico [13].
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